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Résumé
Les structures en maçonnerie font partie des structures qui sont les plus vulnérables
aux secousses sismiques en raison de leurs caractéristiques mécaniques, de leurs compo-
santes et de leurs problèmes d’interaction. Les contraintes de traction et de cisaillement
résultant des sollicitations sismiques sont à l’origine des dégâts les plus catastrophiques
que connaissent ces ouvrages, en particulier ceux qui n’ont pas été construits suivant des
normes parasismiques.
De nombreuses recherches ont été menées dans l’optique de comprendre les mécanismes
de rupture des murs en maçonnerie afin de les dimensionner pour une réponse adéquate
aux sollicitations sismiques.
Ce document s’inscrit dans le cadre d’un projet de recherche qui vise à mieux connaître
le comportement sismique de la maçonnerie. Il se consacre à une étude analytique de
la réponse sismique de murs en maçonnerie armée et non armée en plus d’une étude
expérimentale d’un mur en maçonnerie armée dans une perspective d’amélioration de leur
comportement.
Outre la contribution littéraire qui repose sur l’étude comparative des maçonneries de
remplissage, confinées et armées suivant leurs modes de rupture et des critères de perfor-
mance, ce projet vise aussi à apporter de nouvelles données relatives à l’avancement des
recherches sur ces structures par les essais expérimentaux relatifs au comportement cy-
clique en plan du spécimen de mur en maçonnerie armée et par les essais de caractérisation
des matériaux constitutifs du mur.
Les résultats qui sont analysés sont les paramètres de rigidité, de résistance, de capacité
de déformation et de capacité de dissipation d’énergie. Ils confirment la prédominance
du mécanisme de rupture par flexion avancée par les calculs de capacité. De plus, le
spécimen montre une capacité de dissipation d’énergie relativement élevée en plus d’un
léger pincement des boucles d’hystérésis.
Mots-clé : comportement sismique, maçonnerie armée, maçonnerie de remplissage, ma-
çonnerie confinée, essai cyclique
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Chapitre 1
INTRODUCTION
1.1 MISE EN CONTEXTE
L’étude du comportement sismique des structures en maçonnerie revêt une impor-
tance considérable au regard de l’utilisation de la maçonnerie à travers le monde, de son
ancienneté et de sa facilité de mise en œuvre. Dans diverses régions, les techniques de
construction, aussi variées qu’anciennes, sont généralement inadéquates au comportement
stable de ces structures sous sollicitations sismiques. Ainsi, depuis plusieurs décennies, des
études sont réalisées pour comprendre le matériau dans ses capacités structurelles et son
comportement sous sollicitations sismiques.
Si l’adéquation de la structure, par rapport aux sollicitations sismiques, peut être éva-
luée par des critères de performances structurelles (rigidité, résistance, capacité de défor-
mation, capacité de dissipation d’énergie), ces derniers ont, par conséquent, une grande
importance dans le choix du type de structure de maçonnerie (maçonnerie confinée, ma-
çonnerie armée, maçonnerie non armée, maçonnerie de remplissage) et permettent de les
caractériser.
Les recherches qui concernent les murs en maçonnerie, particulièrement celles s’intéres-
sant à l’analyse de leurs modes de rupture, contribuent grandement à l’amélioration du
comportement sismique de ces structures et renforcent les normes parasismiques souvent
plus récentes que beaucoup de ces structures. Par conséquent, l’élaboration de méthodes
de renforcement ou de conception parasismique se révèle impérative.
Dans la première partie de cette étude, un document de définition de ce projet de
recherche a été proposé (repris en majeure partie dans la revue de littérature ou dans
le premier chapitre du présent document). Ce document défini le projet de recherche
d’un point de vue analytique et expérimental suivant une approche comparative des ma-
çonneries de remplissage, confinées et armées à partir des études et réalisations qui les
concernent. Outre la contribution littéraire qui en résulte, de nouvelles données relatives
à l’avancement des recherches sur ces structures, par le biais des essais expérimentaux
relatifs au comportement cyclique en plan d’un mur en maçonnerie armée rempli de cou-
lis, y sont aussi reliées. Les sections et paragraphes qui suivent, relatifs à la revue de
littérature, la description, le dimensionnement du spécimen, le programme expérimental
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et les résultats associés, constituent les principales parties de la suite de ce mémoire de
maîtrise qui s’inscrit dans le cadre des projets de recherches du Centre de recherche en
génie parasismique (CRGP) de l’Université de Sherbrooke.
1.2 PROBLÉMATIQUE
La contribution structurale de la maçonnerie est considérée comme l’une des principales
préoccupations des chercheurs traitant la performance des structures en maçonnerie lors
des séismes passés. L’étude des mécanismes de ruine associés, l’interaction avec d’autres
structures ou matériaux, qui ne sont pas moins traités, se fait dans le but d’évaluer sa
contribution structurale qui a été négligée ou méconnue. Donc, un problème d’évaluation
ou de prise en compte de la contribution structurale de la maçonnerie se pose. Autrement
dit, il est question de sa performance structurelle au regard de la résistance, la rigidité,
la capacité de déformation et la capacité de dissipation d’énergie. En d’autres termes,
quel type de structure de maçonnerie adopter en fonction d’un niveau de risque sismique
donné ? Quel comportement sismique peut présenter une structure en tenant compte des
mécanismes de rupture les plus probables et les sollicitations envisagées (intensité, durée
de chargement et mode d’application) ? Quels sont les caractéristiques de la vulnérabilité
de la structure en question ?
Une meilleure compréhension du comportement de ces structures passe nécessairement
par l’analyse des différents paramètres précités, desquels dépend sa performance ou sa
contribution structurale. Ce mémoire de maîtrise propose d’approfondir les recherches
d’évaluation de la performance sismique des murs en maçonnerie par le biais d’un spécimen
de mur en maçonnerie armée testé sous sollicitation quasi statique cyclique en plan, tenant
d’une charge axiale normalisée (P/Agf ′m) équivalant à 0,10. Pd est la charge axiale de
compression à la section considérée, Ag est l’aire brute de la section transversale du mur
en maçonnerie et f ′m est la résistance en compression spécifiée de la maçonnerie. Cette
évaluation se fera suivant une approche qui prend en compte les études réalisées afin de
comparer la performance dudit spécimen et d’apporter de nouvelles données nécessaires à
la compréhension du comportement sismique des structures en maçonnerie armée.
1.3 ORIENTATION DU PROJET DE RECHERCHE
Les recherches relatives à ce projet se font dans le but d’approfondir l’étude de la ré-
ponse sismique des structures en maçonnerie armée suivant les directives du Centre de
recherche en génie parasismique (CRGP). Ces recherches se réduisent principalement à
caractériser le comportement cyclique en plan d’un mur en maçonnerie armée rempli de
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coulis à la suite des études analytiques comparatives de comportement des murs en maçon-
nerie armée et non armée. Plus précisément, il sera analysé la maçonnerie de remplissage,
la maçonnerie confinée et la maçonnerie armée suivant des critères de performances. Par
conséquent, les recherches se porteront sur l’étude en plan de leurs modes de rupture
et l’analyse des paramètres de résistance, de rigidité, de capacité de déformation et de
capacité de dissipation d’énergie.
Ainsi, un panneau de mur en maçonnerie armée rempli de coulis a été soumis à un
essai cyclique quasi statique au laboratoire de structures de l’Université de Sherbrooke.
Des prismes ont aussi été testés en compression centrée et en compression diagonale pour
la caractérisation de la maçonnerie en compression et en cisaillement. Ces essais ont servi
à évaluer la performance structurelle du spécimen pour vérifier les similitudes ou les di-
vergences de comportement par rapport aux autres types de maçonnerie ou aux données
existantes.
1.4 OBJECTIFS DU PROJET
De manière générale, il est question d’approfondir la compréhension du comportement
sismique des structures en maçonnerie par l’évaluation de la performance structurelle d’un
spécimen de mur en maçonnerie armée nécessaire au développement des méthodes de ren-
forcement ou de conception de structures en maçonnerie pour une meilleure performance
sous charges sismiques. De manière spécifique, les objectifs sont les suivants :
– inventorier et analyser les modes de rupture dans le plan et hors plan des structures
en maçonnerie armée et non armée ;
– comparer la réponse sismique des structures en maçonnerie armée et non armée
suivant les paramètres de résistance, rigidité, capacité de déformation et capacité de
dissipation d’énergie ;
– caractériser expérimentalement le comportement d’un montage en maçonnerie armée
sous un chargement cyclique quasi statique ;
– déduire des essais expérimentaux réalisés de nouvelles données sur les facteurs in-
fluençant la performance sismique des murs en maçonnerie dans le plan.
Les deux premiers points se réfèrent à la revue de littérature constituant la première partie
du document. Les deux autres sont, de préférence, liés à la phase expérimentale et l’analyse
des résultats associés.

Chapitre 2
REVUE DE LITTÉRATURE
Une synthèse des recherches liées à la maçonnerie en termes de comportement sismique
est présentée dans cette partie du projet. En premier lieu, une présentation du matériau
maçonnerie est faite. Cette présentation est suivie de l’inventaire des différents types de
structures associés à la maçonnerie, analysés suivant différents modes de rupture ainsi que
les principaux facteurs influençant leur performance sismique.
2.1 MAÇONNERIE
2.1.1 Généralités
La maçonnerie est un type de construction qui remonte à des siècles d’utilisation et qui
a subi des modifications en fonction de l’unité de maçonnerie, le mortier appelé à lier ces
unités, les armatures et le coulis de remplissage des unités creuses. Considérée comme l’un
des principaux matériaux utilisés dans les siècles passés, elle participe dans pratiquement
tous les types de structures allant de l’unité d’habitation pour aboutir aux forteresses et
aux cathédrales. L’édification des pyramides Maya et égyptiennes qui sont parmi les plus
célèbres structures en maçonnerie qui ont traversées des millénaires en témoignent.
Cette utilisation accrue de la maçonnerie s’explique par son accessibilité, sa résistance
en compression, sa durabilité, sa richesse en couleur, sa simplicité de mise en œuvre et son
faible coût de construction [7].
2.1.2 Le matériau
Pour CSA S304.1 [40] s’occupant de la conception des structures en maçonnerie et
CSA A179 traitant des propriétés et spécifications du mortier et du coulis, le terme « ma-
çonnerie » se réfère à une construction d’unités posées avec du mortier et pouvant contenir
du coulis et des armatures ou fixée individuellement par un métal d’encrage dans une
structure de support. La maçonnerie est un matériau à base de blocs qui peuvent être
des pierres ou des éléments fabriqués (bloc ou brique de béton ou d’argile), dont la liai-
son est assurée par du mortier de liants hydrauliques (chaux, ciment, plâtre, sable, eau,
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etc.) [25]. Les principaux types de blocs utilisés dans les constructions en maçonnerie sont
les suivants [25] :
– Les blocs à maçonner pleins qui comprennent la pierre, les briques pleines de terre
cuite, les blocs pleins de béton et les blocs de béton cellulaire.
– Les briques et blocs perforés de terre cuite et de béton mis en œuvre avec leurs
perforations.
– Les blocs à maçonner creux qui comprennent les briques creuses de terre cuite et les
blocs creux de béton. Les blocs qui ont leurs perforations parallèles au plan de pose
sont assimilés à des blocs creux.
Le mortier, qui joue le rôle de liaison aux unités, est un mélange de matériaux à base
de ciment où des matériaux, soit des agrégats et de l’eau utilisés pour les lits, les joint et
sert de liaison aux éléments de maçonnerie. En ce qui a trait du coulis, il est injecté dans
certains murs en maçonnerie. Il est fait d’un mélange à affaissement élevé de matériaux
cimentaires, soit des agrégats et de l’eau, d’une consistance appropriée pour le coulage ou
pompage sans ségrégation des constituants.
Le Code canadien de conception des structures en maçonnerie [39] spécifie que les
propriétés mécaniques des composantes de la maçonnerie sont spécialement le mortier,
le coulis et les unités en maçonnerie de béton et en argile. Pour la caractérisation de la
maçonnerie, des tables de détermination de la résistance en compression spécifiée (f ′m)
de la maçonnerie, normale au lit de mortier qui constitue l’articulation des briques en
maçonnerie pleines et des unités en maçonnerie en béton, sont données. Il en est de même
pour la résistance spécifiée en traction de la maçonnerie due à la flexion, ft.
2.1.3 Les types d’ouvrages en maçonnerie
Différentes typologies de construction en maçonnerie existent et les techniques de
construction sont aussi variées. De façon générale, les principales structures en maçon-
nerie se réfèrent à la maçonnerie non armée et à la maçonnerie armée au regard de la
présence d’armatures, la quantité, la distribution et sa participation ou non dans la re-
prise des charges.
Une classification plus exhaustive des murs en maçonnerie, en ce qui concerne leur fonc-
tion de partition ou de reprise des charges, regroupe les murs en mur de remplissage avec
cadre, mur de remplissage sans cadre, mur en maçonnerie confinée et mur en maçonnerie
armée.
Le comportement global de ces murs, qui dépend dans une certaine mesure des caracté-
ristiques mécaniques des éléments constitutifs garantissent que la stabilité de la structure
varie en fonction du type de mur. Cette stabilité est renforcée par l’agencement correct
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des éléments qui est lié à des techniques de construction garantissant une bonne liaison
ou engrènement entre les éléments composants les contraintes dans le mortier pas trop
élevées [54].
2.2 MAÇONNERIE NON ARMÉE
Pour la norme canadienne relative aux structures en maçonnerie [39], un bâtiment en
maçonnerie non armée est considéré comme un type de construction à base d’unité de
maçonnerie (bloc d’argile, bloc de silicate de calcium, bloc de béton) sans l’utilisation
d’armatures autres que celles qui sont requises pour l’ancrage ou pour le contrôle des
variations importantes de dimensions.
Plusieurs auteurs se réfèrent à la fonction de reprise des charges de ces structures
et établissent deux principaux types d’ouvrages en maçonnerie non armée qui sont les
murs porteurs et les murs non-porteurs [7], [26], [68]. Contrairement aux structures non-
porteurs, les premiers jouent un rôle structural de premier plan, au sens qu’ils participent
à la reprise des charges verticales, incluant leur poids propre, et les charges latérales.
D’autres auteurs les regroupent en plusieurs catégories qui sont les suivantes :
– le mur porteur plein : il est assez épais et peut être construit avec différentes unités
de maçonnerie ;
– le mur porteur creux : il est composé de deux murs espacés, mais attachés structu-
ralement l’un à l’autre de façon à réagir solidairement aux efforts. L’espace a pour
but d’améliorer l’isolation thermique de l’ouvrage et d’ouvrir une barrière à la péné-
tration de l’eau. Cet espace doit être d’au moins 50mm (2 po) [26] ;
– le placage ;
– le mur de partition : il sert à délimiter les espaces conférant à la structure la fonction
pour laquelle elle a été construite ;
– le mur de remplissage : généralement en façade contournant ou ceinturant la struc-
ture.
2.3 LES MODES DE RUPTURE DES MURS EN MAÇONNERIE NON
ARMÉE
Dans l’étude du comportement de la maçonnerie, l’identification des différents modes
de rupture se révèle d’une importance considérable. Plusieurs approches peuvent être
considérées pour comprendre la rupture de la maçonnerie sous charge sismique. D’une
part, une étude locale des modes de rupture [79] liés à la fissuration le long des joints
de mortier et au travers des briques et, d’autre part, liés à l’écrasement par compression,
traction ou cisaillement de ces mêmes blocs. De façon générale, les modes de rupture de la
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maçonnerie sont étudiés selon qu’ils s’agissent des ruptures en plan ou des ruptures hors
plan du mur.
Du fait de la propagation des secousses sismiques dans toutes les directions, le mode de
rupture réel d’un élément peut être une combinaison de ces modes cités précédemment.
Toutefois, l’identification d’une rupture résultant de la combinaison de deux ou plusieurs
ruptures de base se révèle difficile à faire sur un site après un tremblement de terre. Par
conséquent, la rupture est généralement attribuée au seul effet des forces transversales [29].
2.3.1 Rupture en plan
Les murs avec cadre structurel et murs de remplissage, du fait de la différence de
comportement entre le mur en maçonnerie et le cadre, sont complexes en ce qui concerne
l’étude des modes de rupture qui sont difficiles à prédire [35]. Ces derniers sont multiples et
dépendent de la résistance et de la rigidité du cadre par rapport à celles de la maçonnerie
de remplissage. L’ossature en béton armé se déforme à la faveur du jeu existant entre
les différentes composantes qui s’entrechoquent au lieu de résister ensemble sous l’effet
des secousses. Ce mouvement différentiel fait éclater la maçonnerie qui, avant de rompre,
exerce une poussée sur la jonction poteau-poutre. Elle amorce ensuite la rupture de la
tête du poteau et prépare l’effondrement de l’ossature [25] (fig. 2.1). La présence de la
maçonnerie de remplissage dans les cadres empêche ces derniers de se déformer librement
ce qui entraîne ainsi la rupture par cisaillement des poteaux de ces cadres, le tout pouvant
conduire à l’effondrement complet de la construction [77].
Figure 2.1 – Mécanisme de ruine des ossatures par jeu avec leur remplissage de maçonnerie,
[129].
Shing et Mehrabi [112] ont identifié cinq principaux mécanismes de rupture des cadres
remblayés de murs de remplissage. La rupture peut provenir d’un mécanisme de flexion
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pure (A), d’un mécanisme de glissement (B, D), d’un mécanisme de tension diagonale (C),
d’un mécanisme de compression diagonale (E) ou d’une combinaison de ces mécanismes
présentés à la figure 2.2.
Dans le mode purement flexionnel (A), le cadre et le remplissage agissent comme un
seul élément à la flexion. Ce comportement se produit souvent à un faible niveau de charge
où la séparation du cadre et le remplissage ne s’est pas produite. Quand les panneaux de
remplissage sont traités comme un élément non structural, ils ont tendance à se séparer
du cadre à un niveau de charge modérée si les deux ne sont pas solidement attachés. En
ce qui concerne les cadres non élancés, la rupture par flexion est rare, car il se produit
généralement la séparation du mur avant la rupture par flexion.
En ce qui concerne le mode B, il est caractérisé par une fissure horizontale coulissante
à la mi-hauteur du cadre. Cela introduit un comportement de colonne courte et est donc
très indésirable. Des rotules plastiques peuvent se former à la mi-hauteur du cadre. Pour
les cadres en béton armé, les colonnes auront une forte tendance à développer une rupture
par cisaillement.
Pour le mécanisme de compression diagonale (mode C), des fissures diagonales se pro-
pagent d’un coin chargé à l’autre pouvant parfois être jointes par une fissure horizontale à
la mi-hauteur. Dans ce cas, le remplissage peut développer un mécanisme de tension dia-
gonale qui conduit éventuellement à un broyage du béton de l’angle, des rotules plastiques
ou une rupture par cisaillement dans les membres du cadre.
Quant au mode D, il est caractérisé par le glissement de plusieurs lits de mortier
(fissures horizontales) dans la maçonnerie de remplissage. Cela se produit souvent dans
les remplissages avec de faibles joints de mortier et peut résulter en un comportement
assez ductile, à condition que la rupture par cisaillement fragile des colonnes puisse être
évitée.
Enfin, le mode E présente un mécanisme de compression diagonale distinct avec deux
fissures parallèles distinctes. Il est souvent accompagné du broyage du béton du coin.
Parfois, ce broyage peut également se produire au centre du remplissage.
Pour le mécanisme de glissement dans les murs de remplissage, la fissuration débute
dans les rangées limitrophes du coin supérieur chargé et elle chemine diagonalement vers
le centre du mur tout en continuant à l’horizontale [35]. En suivant ce rapport, quelques
paramètres dimensionnels peuvent conditionner la tenue d’un mécanisme comparative-
ment à un autre. Ainsi, les dimensions relatives des unités de maçonnerie et du mur de
remplissage, surtout le rapport h/l du mur inférieur à deux fois le rapport h/l de l’unité,
semblent être un facteur qui contribue à la formation d’une fissuration horizontale au lieu
d’une fissuration diagonale d’un coin à l’autre. Ce mécanisme se distingue par le fait qu’il
n’entraîne pas la création d’une colonne courte et d’une rotule plastique vis-à-vis du plan
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Figure 2.2 – Modes de rupture en plan d’un mur de remplissage en maçonnerie non armée
[112].
de glissement du mur [112]. Cependant, ce glissement qui peut se développer dans plusieurs
joints dépendamment de la résistance du mortier. De plus, une rupture par cisaillement
est probable dans un cadre de béton armé.
En ce qui concerne le mécanisme de tension diagonale, la fissuration débute au centre
du mur et se propage ensuite vers les coins avec une inclinaison approximativement égale
à celle de la diagonale [35]. Le cheminement de la fissuration dans les joints ou au travers
des unités dépend toujours de la résistance relative du mortier et des unités. Cependant,
en présence d’efforts de compression importants, la résistance au cisaillement des joints est
plus importante [35]. Au centre du mur, les contraintes de tension à la base du mécanisme
de glissement sont maximales et elles diminuent avec l’augmentation de la longueur de
contact et de la rigidité du cadre [113]. Par contre, le développement du mécanisme de
compression diagonale pourrait avoir lieu [112].
Par rapport au cadre se trouvant dans sa périphérie, le mur de remplissage n’est pas
sujet au mécanisme de basculement. Il est, de préférence, exposé au mécanisme de com-
pression diagonale dans lequel il y a la formation d’une bielle délimitée par la fissuration
diagonale avec la possibilité d’un écrasement de la maçonnerie, des rotules plastiques ou
d’une rupture en cisaillement dans le cadre [112]. Cette fissuration diagonale s’étend pro-
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portionnellement au déplacement latéral décomposant le mur de maçonnerie en de petits
prismes chargés axialement. Il en résulte donc une forme d’instabilité hors plan de la
maçonnerie fissurée et comprimée amenant la rupture du mur [35].
Vue les performances relativement bonnes de la maçonnerie en compression, les ruptures
en compression sont graduelles et sont précédées par une grande augmentation du taux
de déformation de la diagonale [113]. Toutefois, ce n’est pas le cas des murs construits
avec des unités creuses, car la fissuration peut faire place à une rupture soudaine [35]. Du
fait de la grande proportion de vide liée à leur forme, les unités creuses sont généralement
plus résistantes que les unités pleines et, par conséquent, plus fragiles. Le mécanisme de
compression diagonale est caractérisé par l’écrasement des unités de maçonnerie lorsque
la résistance de ces dernières est moindre que celle du mortier [93]. La longueur de contact
entre le mur et le cadre varie avec la rigidité du cadre. De plus, plus le cadre est rigide,
plus l’écrasement de la maçonnerie s’étend des appuis vers le centre du mur [113].
2.3.2 Rupture hors plan
Les sollicitations hors plan du mur de remplissage induisent des fissures qui sont ca-
ractéristiques de certaines sollicitations. Les modes de ruptures les plus inventoriés se
rapportent à l’écrasement à l’appui et à l’instabilité transversale due à la flexion hors
plan. Le motif de fissuration qui en résulte témoigne du type de flexion auquel le mur est
soumis ; flexion uniaxiale ou biaxiale liée aux conditions à l’interface cadre-mur [130].
Comme dans le cas d’un chargement en plan, le motif de fissuration d’un mécanisme de
tension diagonale a été remarqué dans le mur de remplissage chargé hors de son plan [10].
Le mécanisme de tension et de balancement des segments a été aussi remarqué. Dans ce
mécanisme, la fissuration qui en résulte produit la séparation du mur en segments qui se
balancent et dont le mouvement est limité par le cadre. Il se produit alors des contacts
segment-segment et segment-cadre en ce qui concerne une création d’efforts de compression
dans le plan du mur. La ressemblance du mur à une arche à trois rotules, communément
appelé « effet d’arche » se caractérise par la diminution de la surface de contact en fonction
de l’augmentation de la flèche au centre et de la tendance à l’écrasement en compression
de la maçonnerie dans les zones de contact [86].
Le mécanisme d’écrasement a lieu dans les murs de remplissage qui ont une assez
bonne rigidité (figure 3). La possibilité de l’apparition d’instabilité, avant l’effet d’arche et
le développement du mécanisme d’écrasement de la maçonnerie, est liée à un élancement
important du mur ou à une faible rigidité du mur ou du cadre [91].
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Figure 2.3 – Rupture hors plan d’un mur de remplissage par écrasement de la maçonnerie
[86].
2.4 LES FACTEURS INFLUENÇANT LA PERFORMANCE SISMIQUE
Ayant comme fonction la protection des vies et des biens, les structures sont appelées,
en fonction de leur importance, à ne pas subir de grands déplacements ou des dommages
structuraux au cours d’un évènement sismique. Pour d’autres, les structures doivent être
aussi ductiles que possible pour éviter l’effondrement structural [102]. Il en résulte donc une
certaine performance de la structure dépendamment de son comportement sismique ou du
niveau de dommages qu’elle a subi. Plusieurs facteurs peuvent caractériser la performance
sismique d’une structure en maçonnerie et dont la prise en compte permet de contrôler
les dommages jusqu’à les minimiser. Il s’agit de la résistance, la rigidité, la capacité de
déformation et la capacité de dissipation d’énergie.
2.4.1 La rigidité
2.4.1.1 Chargement en plan
En suivant la nature hétérogène de la maconnerie (unités de maçonnerie liées par
un joint de mortier qui peuvent être de résistances différentes) qui la rend fragile aux
sollicitations sismiques, les murs présentent par contre une résistance relativement bonne
en compression leur conférant une assez bonne rigidité. Pour les murs de remplissage, la
rigidité est directement proportionnelle à la résistance en compression de la maçonnerie
[10].
Les mêmes constats de dégradation de la rigidité avec l’endommagement du mur de
replissage sans cadre sont fait avec une réduction de la rigidité de 50 % au moment de la
fissuration [93]. Les relations chargement hors plan-rigidité en plan se traduisent par une
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diminution de la rigidité en plan de plus de 50 % [58], [63] pour un chargement préliminaire
hors plan atteignant jusqu’à 75 % de la résistance maximale hors plan. Cette rigidité est
d’autant plus élevée que la friction entre le cadre et le mur est bonne. L’influence de la
friction est d’autant plus importante que le rapport h/l augmente [43]. La rigidité aug-
mente avec la charge axiale, plus précisément d’une valeur de 30 % pour une augmentation
de 50 % de la charge axiale [87]. Le manque de contact entre le mur et la poutre diminue
la rigidité initiale lorsque la rotation du mur n’est pas suffisante pour réduire l’espace
entre la poutre et le mur au coin de chargement [43]. La rigidité se détériore aussi par la
présence de connecteurs entre le cadre et le mur donnant lieu à des contraintes localisées,
donc de la fissuration [44].
D’autres paramètres influent sur la rigidité des murs de remplissage. Une diminution
non proportionnelle de 20 % à 40 % de la rigidité a été obtenue pour un taux d’ouverture
de la section horizontale du mur équivalant à environ 50 % [72], [93]. Par ailleurs, la rigidité
augmente avec le nombre de baies, car une augmentation de 50 % à 70 % de la rigidité
est enregistrée lorsqu’on passe d’un simple baie à un double, alors qu’un triple baie a au
moins deux fois la rigidité d’un simple baie [3], [93].
2.4.1.2 Chargement hors plan
Pour un chargement hors plan, la rigidité flexionnelle du mur n’est pas trop approfon-
die dans la littérature. Les rapports qui s’y consacrent montrent que la rigidité diminue
avec l’endommagement du mur, la fissuration et l’écrasement du mortier et de la maçon-
nerie [60], [88]. À la suite d’un total de 22 tests effectués sur huit panneaux de murs de
remplissage en maçonnerie pour des chargements en plan et hors plan, Shapiro et al. [108],
ont montré que, pour un taux de déformation correspondant à 3% de la hauteur du mur
(∆/h = 0,03), les contraintes de compression verticales dues à des charges de gravité si-
mulées ont augmenté la première rigidité hors plan, mais avaient peu d’influence sur le
comportement une fois que la contrainte verticale devenait inférieure aux forces hors plan
du mur. L’application simultanée des contraintes dans le plan augmente aussi légèrement
la première rigidité hors plan, mais avec peu d’effet sur la résistance hors plan.
2.4.2 La résistance
2.4.2.1 Chargement en plan
Les différents mécanismes de rupture affectent la résistance d’un mur de remplissage
chargé dans son plan dépendamment de la façon dont la fissuration s’amorce dans les unités
de maçonnerie ou les joints de mortiers, des dimensions du mur et de la densité d’ouverture.
En ce sens Angel et Abrams [10] ont observé une proportionnalité entre la résistance à la
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fissuration et le déplacement créant la fissuration et que cette proportionnalité varie avec
le type de mortier. Pour un même mécanisme de rupture, le mur présente une résistance
supérieure de 10 % à 50 % s’il est construit avec des blocs pleins plutôt qu’avec des blocs
creux [87], [93].
Pour la compression diagonale avec écrasement de la maçonnerie, une diminution rapide
de la résistance du montage expérimental est enregistrée après le maximum avec une
réserve de 40 % à 50 % de la résistance après la rupture et la chute de plusieurs rangées
d’unités [58]. À la suite du comportement d’ensemble, il peut y avoir redistribution des
efforts en présence d’un endommagement local au coin de chargement. Cela aurait pour
conséquence d’augmenter la longueur de contact entre le mur de remplissage et les colonnes
afin de maintenir le mécanisme de compression diagonale [43] avec une diminution rapide
de la résistance du système à la suite d’un endommagement du mur près de la base.
À la suite des recherches effectuées sur des murs de remplissage, Stafford Smith [113]
a montré que la résistance du système cadre-mur de remplissage est proportionnelle à la
rigidité relative du cadre par rapport au mur de remplissage. Toutefois, ses montages ne
fussent pas des cadres avec mur de remplissage proprement dit, car Flanagan, Bennett,
Richard et Beavers [58] ont démontré que cette rigidité relativement grande n’a pas mené
à une différence significative de résistance du vrai système cadre avec mur de remplissage.
Le type de connexion des éléments du cadre peut influencer la rigidité, en ce sens où
une connexion poutre-colonne flexible dont la transmission de moment n’est pas autori-
sée change le mode de rupture et diminue la résistance du système de près de 50 % au
maximum et de 25 % à la fissuration [44]. Les mêmes effets sont enregistrés lorsque le
mur de remplissage n’a pas de contact avec le dessous de la poutre ou les colonnes ad-
jacentes [58], [116]. Le retrait du mortier constituant le joint peut créer cet espace par
rapport à la poutre. Dans ce cas, le mouvement du mur peut rétablir le contact et la
résistance ne se trouve pas affectée [116]. Des tentatives de rétablissement de ce contact
par l’ajout de connecteur n’est pas une bonne solution, car cette disposition est à l’origine
de fissuration à l’extérieur de la diagonale [44] même si elle n’influence pas la résistance
de l’ensemble.
À la suite d’une étude sur des murs de remplissage de blocs de béton pour l’évaluation
de la résistance, Flanagan et Bennett [57] ont trouvé que la résistance ne varie pas avec le
matériau du cadre (béton ou acier). Par contre, le matériau constituant le mur influe sur
la résistance de la maçonnerie lorsque les cadres sont en acier et les murs en brique, tuile
structurale, brique ou bloc de béton.
Te-Chang et Kwo-Hung [116] ont montré, dans une étude numérique, qu’un système
mur-cadre où il y a contact par friction à l’interface présente une augmentation de ré-
sistance de 10% à 20% comparativement au cas où il n’y aurait pas de friction. La
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résistance varie aussi avec la charge verticale, car une augmentation de 50% de la charge
verticale peut augmenter la résistance maximale de 25% [87]. Cependant, la distribution
de la charge verticale entre les colonnes et la poutre ne semble pas influencer la résistance
d’un cadre avec mur de remplissage. La présence d’ouvertures, généralement constituées
par les portes et fenêtres dans les murs de remplissage induisant une réduction de la
section horizontale jusqu’à 50%, contribue à la diminution de la résistance de 20% à
30% [58], [66], [72], [93].
L’influence du nombre de baies est non négligeable sur la résistance du mur en ma-
çonnerie. Un facteur de 3,9 est affecté à la résistance d’un mur de remplissage simple
constitué de blocs pour évaluer celle d’un remplissage double de mêmes caractéristiques.
Un triple baie constitué de briques voit sa résistance équivaloir à 1,2 fois celle d’un simple
baie remplie de briques [3].
Les courbes hystérésis relatives aux essais cycliques renseignent sur la variation de la
résistance qui se dégrade par rapport à la résistance du mur lors du premier cycle en
fonction du nombre de cycle que présente le système [35]. La perte de résistance dans
un mur de remplissage lors de la deuxième phase du chargement cyclique varie entre
10% et 15% de la résistance du système [72]. Centeno [32] et Mehrabi et al. [87] ont
montré que la résistance varie avec le type de chargement, car les murs ont une plus petite
résistance et une plus grande dégradation de résistance pour un chargement cyclique ou
dynamique comparativement à un chargement statique. En ce qui concerne l’influence
des caractéristiques hors plan par rapport à la résistance en plan des murs dont le cadre
assure le confinement , un chargement hors plan équivalant à environ 75% de la résistance
maximale hors plan n’influe pas sur la résistance en plan du mur de remplissage [58], [64].
2.4.2.2 Chargement hors plan
La résistance du mur de remplissage sollicité hors plan atteint sa valeur maximale
à l’approche de l’apparition des premières fissures qui est suivie par une dégradation
graduelle de cette valeur jusqu’à 50% de la résistance correspondant à un déplacement
de 50% de l’épaisseur du mur [60]. Le motif de fissuration dans le mur de maçonnerie,
soit par les joints de mortier, soit par les unités de maçonnerie, soit par le glissement
des rangs de maçonnerie, a une relation directe avec la dégradation de la résistance du
système [8], [45], [91]. L’effet d’arche est plus probable avec les murs épais et plus grande
est la résistance correspondante [58]. Par contre, l’effet d’arche a moins d’importance
dans l’évaluation de la résistance lorsque les murs présentent un petit rapport h/t qui leur
confèrent un comportement semblable à une plaque épaisse [56].
La rigidité en flexion des colonnes d’un cadre de mur de remplissage influe sur la
résistance du système avec une augmentation de la résistance en fonction de la rigidité,
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mais une diminution rapide du taux d’augmentation de la résistance [8], [45]. Il en est
de même pour la rigidité en torsion des colonnes constituant surtout les cadres avec une
grande rigidité en flexion [45].
Les joints horizontaux d’un mur de remplissage sont fortement sollicités en tension à la
suite du glissement qui a lieu entre le mur et les colonnes adjacentes induisant une flexion
verticale. À l’inverse, une flexion horizontale est produite par le glissement à l’interface
horizontale du mur avec la poutre causant la fissuration dans les joints verticaux ou di-
rectement au travers des unités de maçonnerie dépendamment de l’intensité de la charge.
L’utilisation d’attaches peut prévenir le glissement du mur de maçonnerie de même que
l’application de mortier entre le mur et les éléments du cadre [41]. Le même résultat
s’obtient aussi avec les ailes des colonnes d’un cadre en acier [45].
2.4.3 La capacité de déformation
2.4.3.1 Chargement en plan
D’après les études réalisées par Mehrabi et al. [87] sur des murs de remplissage en termes
de déformation due à un chargement en plan, il y a d’abord l’apparition des premières
fissures entre 0,17% et 0,46% de la hauteur du mur, puis celles caractéristiques de la
résistance maximale de 0,21% à 0,91%. Pour un déplacement entre 1% et 2% de la
hauteur du mur, 20% de la résistance maximale est épuisée. Les fissures s’accentuent et
se multiplient avec l’augmentation de la charge. Pour un taux de déformation de 1% à
1,7% la plastification de l’armature des colonnes a lieu, tandis que pour la poutre elle se
fait vers 3%.
En ce qui concerne l’évolution de l’état d’endommagement en fonction du déplacement
latéral imposé, contrairement à Mehrabi et al. [87], Kakaletsis et Karayannis [72] ont trouvé
que, pour une rupture par compression diagonale avec écrasement de la maçonnerie, il y a
eu fissuration initiale à un déplacement de 0,3% et plastification de l’armature des colonnes
vers 1,1%, soit avant la réponse maximale. Le déplacement correspondant à la résistance
maximale équivaut à 1,2% de la hauteur du mur, tandis que pour la plastification de
l’armature de la poutre, le déplacement atteint approximativement une valeur de 0,9%.
À la suite à des essais réalisés avec rupture par compression diagonale, Dawe et Seah [44]
ont trouvé une valeur de 0,9% pour la résistance maximale et de 7,5% pour 50% de la
résistance maximale après l’avoir atteinte [44].
Dans le cas d’un mode de rupture par glissement, le début de fissuration correspond à un
déplacement de 0,3%, un mouvement de glissement se fait autour de 1% et une fissuration
horizontale importante jusqu’à un déplacement correspond à 3,55% de la hauteur du
mur [32].
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La présence des ouvertures dans les murs de remplissage n’a pas modifié considérable-
ment les déformations relevées dans les murs sans ouverture. Toutefois, il y a une rupture
par glissement dans la portion au-dessus et en-dessous des ouvertures. Si l’état de fissura-
tion est pratiquement le même, la plastification se produit plus tôt pour des déplacements
allant de 0,3% à 0,9%, de même que l’apparition des rotules plastiques (de 0,3% à 0,9%).
La capacité de déformation des murs augmente avec les ouvertures, particulièrement celles
constituées par les portes, car, dans le cas des murs sans ouverture, la résistance maximale
est atteinte entre 0,9% et 1,9%, alors qu’il reste encore 85% de cette résistance entre 1,9%
et 3,5% [72], [93].
2.4.3.2 Chargement hors plan
La déformation correspondant à la résistance maximale hors plan des murs de remplis-
sage sans charge axiale a une valeur de 0,3% de la hauteur du mur et s’accompagne de
la fissuration. Elle est de préférence 1,6% pour une charge axiale appliquée [?]. Même en
présence d’une fissuration importante, une grande partie de la capacité de déformation est
encore disponible en dessous d’un déplacement de 50% de l’épaisseur du mur [63].
À cause de la présence de la flexion horizontale qui ne semble pas avoir de limite de
stabilité comme pour la flexion verticale, les murs ont une grande capacité de déplacement
hors plan. Un mur non supporté au sommet, mais bien retenu sur les côtés, a subi un
déplacement 30% supérieur à son épaisseur tout en fournissant encore 50% de sa résistance
maximale [60]. Plus le mur et les cadres sont rigides, moins la capacité de déformation
hors plan sera importante [91].
2.4.4 La capacité de dissipation d’énergie
La dissipation de l’énergie est souvent mesurée indirectement, donc avec une certaine
marge d’erreur par le taux d’amortissement qui est parfois considéré comme un indicateur
de l’énergie dissipée dans un système dynamique. Vu que peu d’essais dynamiques ont été
réalisés sur des murs de maçonnerie et que la publication de taux d’amortissement visqueux
équivalant calculés à partir des courbes d’hystérésis d’essais cycliques est relativement
récente pour la maçonnerie, cette façon de quantifiée l’énergie dissipée peut se révéler
inadéquate [117].
2.4.4.1 Chargement en plan
À la suite à des essais dynamiques effectués sur des murs de remplissage, Hashemi et
Mosalam [61] ont trouvé un taux d’amortissement équivalant à 12% pour une structure
endommagée en comparaison à son équivalant non endommagée pour laquelle ce taux est
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de 5% en moyenne. Ce taux d’amortissement a été calculé à partir de la période de la
structure testée et à partir du rapport de l’énergie dissipée sur l’énergie de déformation
maximale à chaque cycle. La capacité de dissipation d’énergie du mur de remplissage,
durant un deuxième cycle de chargement, se dégrade de 15% à 33% [72]. Cette dégradation
est aussi relevée dans les murs de remplissage avec ouvertures, particulièrement celles avec
des portes, et est approximativement de 30% [72].
Le type ou la densité de vide dans l’unité de maçonnerie influence la capacité de
déformation du mur de remplissage. Ainsi, Mehrabi et al. [87] ont constaté que les murs
de remplissage construits avec des blocs pleins montrent une meilleure dissipation d’énergie
que ceux construits avec des blocs creux.
Du fait du comportement non linéaire des composantes à la base du système mur-cadre,
le comportement hystérétique du mur de remplissage se traduit par une réponse inélastique
non-linéaire [36]. Les comportements des principales composantes sont les suivants : la
fissuration et l’écrasement de la maçonnerie, la fissuration du béton, la plastification de
l’acier, la dégradation du mécanisme d’adhésion/friction et la variation de la longueur de
contact le long de l’interface mur/cadre. De plus, l’interaction mur-cadre qui influe sur les
autres caractéristiques du comportement du système mur-cadre contribue à la dissipation
de l’énergie, surtout en phase inélastique [116].
2.4.4.2 Chargement hors plan
Le comportement hors plan des murs de remplissage présente une linéarité beaucoup
plus prononcée que le comportement en plan jusqu’à un déplacement correspondant à 20%
de l’épaisseur du mur indiquant une plus faible capacité de dissipation d’énergie [64]. Grif-
fith et al. [?] ont réalisés des essais sur des spécimens de murs, pour lesquels les paramètres
testés incluent le rapport h/l, la présence d’une ouverture et l’effet d’une charge verticale
de compression supplémentaire. D’après ces essais, chaque mur présente des valeurs de
taux d’amortissement relativement constantes en fonction des cycles de chargement avec
un déplacement maximal supérieur à 10 mm. Ces taux d’amortissement équivalant ont des
valeurs comprises entre 13% et 18% et ont été estimés à partir des courbes d’hystérésis. Ils
ont démontré qu’un mur en flexion biaxiale hors plan peut manifester un comportement
non linéaire après l’atteinte de sa résistance maximale.
2.5 MAÇONNERIE CONFINÉE
La vulnérabilité des structures en maçonnerie non armée en présence des forces sis-
miques est à la base des dommages les plus catastrophiques que connaissent ces struc-
tures. Au regard de l’utilisation massive que connaissent ces ouvrages, il devenait de plus
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en plus urgent d’atténuer cette vulnérabilité par l’implémentation de nouvelles techniques
et méthodes de calcul. Si certains problèmes sont résolus par l’apport des cadres en béton
armé ou en acier, d’autres sont restés entiers, en se référant au problème d’interaction
entre cadre et mur de remplissage, qui ont des comportements différents. Cela explique
l’orientation vers la maçonnerie confinée qui se veut être une alternative en ce qui a trait au
comportement de la maçonnerie de remplissage [30] pour les bâtiments de faible hauteur.
2.5.1 Caractéristiques d’un mur en maçonnerie confinée
Les constructions en maçonnerie confinée se composent de murs de maçonnerie et de
renforcements verticaux et horizontaux (éléments de confinement) construits sur les quatre
côtés du mur. Les éléments de confinement ont généralement des sections transversales
plus petites que leur correspondant dans les constructions à ossature en béton armé. Ces
éléments sont érigés après la construction du mur en maçonnerie dentelée à ses extrémités
afin de créer les liaisons de confinement mur-éléments [30].
2.5.2 Rôle des principales composantes d’un mur en
maçonnerie confinée
Les murs en maçonnerie, aidés par les éléments de confinement, transmettent les charges
de gravité de la dalle à la fondation. Ils agissent aussi en tant que murs de refend qui
résistent à des forces sismiques horizontales dans leur plan. Ils sont donc confinés par des
poutres (tirants) et des colonnes et ils ne comportent pas d’importantes ouvertures afin
d’assurer une performance sismique satisfaisante.
Les éléments de confinement sont efficaces pour améliorer la stabilité et l’intégrité des
murs en maçonnerie face aux forces sismiques dans le plan et hors plan. Ils minimisent
la rupture sismique fragile des murs en maçonnerie et ils les protègent d’une complète
désintégration en cas de séismes majeurs. Ils contribuent (en particulier les colonnes) à la
stabilité globale du bâtiment pour les charges gravitaire.
2.5.3 Performances des bâtiments en maçonnerie confinée
La première utilisation déclarée des constructions en maçonnerie confinée fut la recons-
truction des bâtiments détruits lors du séisme Messine en 1908 (Italie 7,2) qui a causé la
mort de plus de 70 000 personnes. Leur performance fut si vite constatée qu’ils ont été
implantés un peu partout dans le monde au cours des 30 dernières années, particulière-
ment en Europe méditerranéenne (Italie, Slovénie, Serbie), en Amérique latine (Mexique,
Chili, Pérou, Colombie, en Argentine, etc.), en Moyen-Orient (Iran, Algérie, Maroc), en
Asie du Sud (Indonésie) et en Extrême-Orient (Chine).
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Les constructions régulières en maçonnerie confinée dans le plan qui ont des plan-
chers d’étages réguliers et une densité de murs suffisante ont tendance à se comporter
normalement malgré des petits problèmes de conception et de construction. La mauvaise
performance de ces structures est généralement associée à une quantité insuffisante de
murs dans une ou les deux directions principales d’une structure, des dimensions insuffi-
santes des éléments de confinement, les problèmes dans les armatures longitudinales des
colonnes en termes de quantité et de détails, les discontinuités des poutres, les connexions
inadéquates des diaphragmes et des configurations structurelles inappropriées [89].
Le tremblement de terre de 1939 de magnitude 7,8 au Chili revêt une importance
particulière, car de cette période datent les premiers rapports relatifs à la performance
parasismique des constructions en maçonnerie confinée. Pour une intensité modifiée de IX
à l’échelle Mercalli (MMI), plus de 50% des bâtiments en maçonnerie confinée inspectés
ont survécu au tremblement de terre sans aucun dommage, tandis que près de 60% des bâ-
timents en maçonnerie non armée étaient partiellement ou entièrement écroulés entraînant
30 000 morts. Dans les années qui suivent, la maçonnerie confinée a été exposée à plusieurs
séismes importants au Chili, Llolleo de 1985 de magnitude 7,8 et, plus récemment, soit le
27 février 2010, le tremblement de terre de Maule de magnitude 8,8 [89].
2.5.4 Mécanismes de rupture
À l’instar des murs de remplissage, les murs en maçonnerie confinée sont sollicités
par les charges agissant sur la structure entraînant la rupture ou la ruine en fonction de
l’intensité ou la direction d’application de ces charges. En ce qui concerne les secousses
sismiques, les mécanismes de rupture dans les murs en maçonnerie confinée correspondant
à deux scénarios possibles [89] :
– Les forces générées par les secousses sismiques agissent dans la direction parallèle à
l’axe longitudinal du panneau qui peuvent être considérées comme des forces dans le
plan du mur.
– Les forces agissent selon un axe perpendiculaire au panneau ou chargement hors plan
du mur.
2.5.4.1 Mécanismes de rupture dans le plan
Les effets des secousses sismiques dans le plan du mur de maçonnerie confinée peuvent
engendrer un mécanisme de rupture en cisaillement ou un mécanisme de rupture par
flexion [118], [119], [128]. La fissuration diagonale distribuée dans le plan du mur est
la caractéristique principale du mécanisme de rupture par cisaillement. La destruction du
lien mortier-brique ou bloc (mécanisme cisaillement-frottement), ou les fissures de traction
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dans les éléments en maçonnerie, sont les principales causes des dommages enregistrés dans
les panneaux confinés.
Lorsque s’appliquent les forces sismiques, dans une première phase, le panneau de mur
reprend les effets des charges sismiques sans l’apport considérable des éléments de confi-
nement. Avec l’augmentation de l’intensité des charges, la fissuration s’amorce dans le
plan du mur et il y a une transmission qui se fait du mur vers les colonnes adjacentes.
Cela a pour effet d’engendrer des contraintes de traction et de compression dans les co-
lonnes [120]. Pour des valeurs de chargement correspondant à la charge ultime, les dégâts
dans les colonnes se concentrent au sommet et à la base du mur. Le cisaillement dans les
poteaux peut être limité par une quantité adéquate d’armatures transversales suffisam-
ment espacées dans les zones d’extrémité de ces colonnes.
Selon les résultats des tests effectués par Pérez [103] sur un spécimen de mur en maçon-
nerie confinée porté dans deux directions, soumis à charges latérales cycliques, un motif
typique de dommages sous forme de fissures de cisaillement diagonale apparaît dans le
plan du mur. La rupture a eu lieu sous la forme d’une fissure diagonale qui s’est propagée
à travers les murs et les colonnes. Ce mécanisme est susceptible de se produire dans les
bâtiments avec des colonnes de sections petites dont la largeur ne dépasse pas 1,5 fois
l’épaisseur du panneau.
Figure 2.4 – Rupture par cisaillement au niveau d’un mur en maçonnerie confinée : à
gauche [128], à droite [2].
À la suite des observations faites sur un ensemble de dommages dûs à plusieurs se-
cousses sismiques (Tehuacán de 1999, Tecomán de 2003 au Mexique, le séisme de 2001 au
Salvador, Maule 2010 au Chili), le plus courant des dommages enregistrés est la rupture
par cisaillement dans le plan de murs de maçonnerie confinée, à la base [89].
Le mécanisme de rupture par flexion, dû à des charges latérales dans le plan, est
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caractérisé par une fissure horizontale dans les joints du lit de mortier située sur le côté
tendu du panneau [128]. La séparation des colonnes du panneau a été observée dans
certains cas quand la connexion dentée mur-colonne n’assurait pas ou était inexistante. Par
conséquent, une fissuration horizontale se propageait d’une colonne à l’autre en traversant
les murs sous forme de fissure de cisaillement. Le mécanisme de rupture par flexion n’est
pas aussi critique que le mécanisme de cisaillement, car il ne conduit pas à la rupture
fragile, bien que le broyage et la désintégration de la maçonnerie dans les zones d’angle
comprimées du panneau peuvent avoir lieu. En participant à la reprise des charges de
gravité dans les bâtiments endommagés en maçonnerie confinée, les colonnes jouent un
rôle essentiel dans la stabilité verticale de la structure [6]. Leur rigidité axiale élevée et leur
résistance en traction et en compression leur permettent d’intervenir graduellement dans la
reprise d’une grande partie de la charge de gravité en fonction de l’état d’endommagement
des murs et du mécanisme de transmission des charges.
La rupture d’une colonne a généralement lieu lorsque des fissures se propagent dans
un panneau de maçonnerie et traversent la colonne et la cisaillent. Cette rupture peut
avoir lieu, soit en raison du mécanisme de rupture à la flexion (fig. 2.5), soit en raison
du mécanisme de rupture par cisaillement. Il a été observé que le nombre de liens aux
connexions poutre-colonne et le détail des armatures longitudinales semblent jouer un rôle
dans la résistance au cisaillement des colonnes. Le flambage des aciers longitudinaux a été
observé lorsque les dimensions ou l’espacement des armatures transversales aux extrémités
des colonnes n’ont pas été suffisants ou lorsque l’écrasement des éléments de maçonnerie
a eu lieu [89].
Figure 2.5 – Rupture de flexion dans des panneaux en maçonnerie confinée [128].
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2.5.4.2 Mécanisme de rupture hors plan
Les secousses sismiques dans la direction hors du plan du mur de maçonnerie provoquent
des contraintes de flexion et de cisaillement dans le mur. Elles peuvent entraîner la fis-
suration et l’effondrement possible du mur en le renversant (rupture par renversement).
En raison d’une augmentation des accélérations spectrales en fonction de la hauteur du
bâtiment, les effets sismiques hors plans sont plus prononcés au niveau du plancher supé-
rieur (fig. 2.6) [89]. L’étendue des dégâts et la possibilité de rupture du mur dépendent du
type de toit et du type de diaphragme (rigide ou flexible) que constituent les planchers et
la façon dont le mur est attaché à ses éléments de confinement. Le mécanisme de flexion
hors plan est critique principalement pour les immeubles avec diaphragmes flexibles qui
ne sont pas capables de transmettre des forces latérales sur les panneaux de mur rigides
orientées dans la direction de l’action sismique. Dans certains cas, ce mécanisme peut aussi
être critique dans les bâtiments avec des diaphragmes rigides en raison de forces d’inertie
générées par les vibrations des parois transversales (voir la figure 2.6). Pour prévenir la
rupture hors plan des panneaux confinés, l’espacement maximal entre les colonnes et les
poutres du mur doit avoir une valeur limite et on doit rendre possible l’interaction entre
les murs et les éléments de confinement par les interfaces dentelés [89]. Le mécanisme
de rupture hors plan des panneaux dans des bâtiments avec des diaphragmes rigides est
similaire aux caractéristiques d’une dalle supportée sur tous les côtés et le mécanisme
est soumis à une charge uniformément répartie (figure 2.7). Ce type de dommage a été
observé au niveau du deuxième étage d’un bâtiment de trois étages endommagé au Chili
(tremblement de terre 2010, Maule) [89].
Les poutres en béton armé jouent un rôle important dans l’amélioration de la résistance
hors plan des murs en maçonnerie confinée dans les bâtiments avec des diaphragmes
flexibles. Ces poutres doivent avoir une section suffisante et elles doivent être armées
d’armatures respectant les spécifications (quantité et détails des armatures) [89].
2.5.5 Les facteurs influençant la performance sismique
2.5.6 Rigidité
Dans une construction en maçonnerie confinée la rigidité est initialement égale à tous
les niveaux de plancher, mais l’effondrement se produit au premier niveau en raison des
fortes charges sismiques, provoquant la fissuration de la maçonnerie et une diminution
de la rigidité résultante latérale [4], [5], [107]. Pour des dimensions de la largeur de la
section des éléments de confinement qui sont supérieures au double de l’épaisseur du mur,
la rigidité relative de ces éléments est considérée comme importante par rapport à celle du
panneau. Par conséquent, le comportement du panneau de mur de maçonnerie confinée
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Figure 2.6 – Réponse sismique hors plan de murs en maçonnerie confinée :
a) mécanisme de la réponse sismique [118] ;
b) dommages observés à l’étage supérieur d’un bâtiment après le séisme Maule 2010 [23].
Figure 2.7 – Effets sismiques hors plan dans des murs en maçonnerie confinée :
a) mécanisme de dalles dans deux directions ;
b) signes de dommages du séisme Maule, 2010 au Chili [30].
est semblable à celui d’un mur en maçonnerie de remplissage avec cadre en béton armé.
La rigidité du panneau de mur comparée à celle du diaphragme, qui peut être la toiture
ou un plancher influence la répartition de la force de cisaillement totale vers les éléments
verticaux (murs) [89].
Dans les bâtiments avec des diaphragmes flexibles, la distribution des forces de cisaille-
ment sur les murs est indépendante de leur rigidité relative. Ces diaphragmes agissent
comme une série de poutres simples horizontales s’étendant entre les murs. Un diaphragme
flexible doit avoir une résistance suffisante pour transférer les forces de cisaillement vers
les murs, mais ne peut pas distribuer les forces de torsion sur les murs dans le sens per-
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pendiculaire à la secousse sismique [89].
Dans les bâtiments avec des diaphragmes rigides, les forces de cisaillement dans les murs
sont directement proportionnelles à la rigidité relative du panneau par rapport à la rigidité
totale de l’ensemble des panneaux dans la même direction. Dans les bâtiments de faibles
niveaux, la rigidité de la paroi est proportionnelle à la surface de la section transversale.
Les distributions précédentes ne s’appliquent qu’aux bâtiments de faible hauteur où la
réponse en cisaillement est prédominante dans les murs [89].
Des effets de torsion doivent être pris en considération, car ils peuvent augmenter les
forces sismiques dans une partie des murs. La dégradation au niveau de la rigidité est
observée pour un faible niveau de taux de déformation (avant la fissuration diagonale),
probablement à cause de la fissuration en flexion dans les colonnes et l’ajustement des
briques. Pour un même niveau de déformation appliqué aux différents cycles d’un essai, la
rigidité affiche une nouvelle dégradation. Par contre, l’application des charges verticales
augmente la rigidité.
Le type d’ouverture affecte la rigidité initiale. Alcocer et al. [5] ont testé, sur table
vibrante, trois échantillons à échelle 1/2 de bâtiments typiques de logement à faible coût
d’un et de trois étages construits au Mexique. Ils ont constaté que la perte de rigidité est
typique même à des taux de déformation beaucoup plus faible que celle correspondant à
la fissuration inclinée initiale de la maçonnerie. Ce phénomène est dû à la fissuration de
flexion naissante à la paroi et, peut-être, à certaines microfissures dans les matériaux de la
maçonnerie, la perte locale de liaison de mortier et d’ajustement de la position des briques.
La rigidité résiduelle est de l’ordre de 20% de la rigidité initiale non fissurée pour un taux
de déformation égal à 0,5% aboutissant à une décroissance parabolique de la rigidité.
2.5.7 Résistance
Dans une structure en maçonnerie confinée, plusieurs facteurs influencent la résistance
de la structure aux forces sismiques. L’insuffisance de la densité de mur, l’absence d’élé-
ments de confinement autour des ouvertures entraînant un nombre insuffisant de panneaux
confinés sont de facteurs qui peuvent diminuer la résistance latérale de la structure. La
mauvaise qualité des matériaux peut entraîner une résistance insuffisante au cisaillement
des murs de maçonnerie confinée [89]. La présence de poutres rigides au sommet des pan-
neaux de mur, des poutres intermédiaire au niveau des linteaux/longrines, l’installation de
goujons horizontaux entre les murs et les colonnes et influencent la transmission efficace
des charges hors plan et contribuent à la résistance hors plan du mur.
Du fait du monolithisme de la maçonnerie et des éléments de confinement, la résistance
en cisaillement d’un panneau de mur en maçonnerie confinée peut être considérée comme
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la somme des contributions du mur de maçonnerie et des colonnes. Toutefois, la résistance
au cisaillement des colonnes ne peut être atteinte après la fissuration du panneau de
maçonnerie, donc après la diminution de sa résistance en cisaillement. En conséquence, une
contribution partielle des colonnes à la résistance au cisaillement d’un panneau maçonnerie
confinée parait être logique [89].
La résistance d’un panneau de mur en maçonnerie confinée ne dépend plus de la contri-
bution de la maçonnerie après l’apparition de la fissuration diagonale dans le mur. Par
contre, la résistance du panneau est maintenue jusqu’à ce que les régions critiques des
éléments de confinement des murs soient complètement fissurées. Cela montre que la dé-
formation latérale importante et la ductilité peuvent être atteintes avant la rupture d’un
mur en maçonnerie confinée bien conçu et construit [89]. À la suite des essais réalisés
sur des murs en maçonnerie, K. Ishibashi et Meli [?] ont conclu que la résistance de la
maçonnerie dépend de celle de la brique et dépend moins des caractéristiques du mortier.
2.5.8 Capacité de déformation
Même après la fissuration diagonale longeant le plan du mur en maçonnerie, la résis-
tance du mur en maçonnerie confinée est maintenue jusqu’à ce que les régions critiques des
éléments de confinement soient complètement fissurées. Cela montre que des déformations
latérales importantes et la ductilité peuvent être atteintes avant la rupture du panneau
de maçonnerie confinée [89]. Les résultats expérimentaux de Sergio M. Alcocer et al. [5]
indiquent, pour le spécimen 1, que les premières fissures diagonales ont eu lieu pour un
taux de déformation de 0,36%. La propagation des fissures dans les extrémités des co-
lonnes, cisaillant ainsi ces éléments, a un taux de déformation de 0,67%. La déformation
correspondant à la fin du test équivaut à un taux de 1,83%, tandis que pour le spécimen
3, particulièrement au rez-de-chaussée, les premières fissures diagonales sont formées à un
taux de déformation de 0,25%. La propagation de la fissuration inclinée aux extrémités des
colonnes a été constatée pour un taux de déformation de 0,43%. Un mécanisme d’étage
mou a été facilement observé pour un taux de déformation maximale de 1,75%.
2.5.9 Capacité de dissipation d’énergie
Pineda [104] a réalisé des essais au chargement cyclique par incrément de charge jusqu’à
l’apparition de la première fissure, sur trois murs de 2,50m × 2,50m avec treillis de
fils d’armature soudés et fixés à la surface des murs au moyen de broches en acier et
revêtus de 2,5 cm d’épaisseur de mortier. Trois pourcentages d’armature ont été considérés :
ρ = 0,07%, ρ = 0,15% et ρ = 0,21%.
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Pour le premier mur, ρ = 0,07%, quelques fissures horizontales ont été enregistrées
sur les colonnes et des fissures uniformes inclinées sur la maçonnerie qui ont été causées
par l’effet bénéfique des armatures. Les cycles d’hystérésis sont symétriques dans la phase
linéaire et relativement large avec beaucoup d’énergies dissipées. Le maillage de fil métal-
lique n’augmente pas la rigidité initiale, mais modifie la quantité d’énergies dissipées.
Pour caractériser la performance de bâtiments testés à échelle 1/2, Alcocer et al. [6]
ont défini trois limites correspondant à la fissuration initiale ou à la phase élastique, à la
résistance et à la rupture. Ils ont relevé que les cycles à l’intérieur de la phase élastique ont
subi une hystérèse attribuée à la fissuration de flexion des panneaux aux stades initiaux.
Le bâtiment 1 testé sur la table vibrante, a montré des cycles d’hystérésis stables et
symétriques à des taux de déformation élevés. Pour le spécimen 3, les courbes d’hystérésis
sont d’abord stables et symétriques à la phase élastique, puis marquées par une perte élevée
de résistance et de rigidité en raison des dommages sur les panneaux et aux extrémités
des colonnes. Pour les éléments gouvernés par le cisaillement et sujets à des déformations
inélastiques, les courbes de réponse présentent de sévères pincements, en particulier au
taux de déformations latérales élevés associé à la rupture de la structure.
Les expériences réalisées par Hori et al. [67] sur des échantillons de mur en blocs de
béton soumis à un chargement cyclique latéral ont abouti à des déformations horizontales
de spécimens principalement produites par le glissement des joints de mortier. Aussi, la
résistance est relativement stable même avec des niveaux élevés de déplacements et des
cycles d’hystérésis relativement importants. Le processus de déchargement n’a pas annulé
le glissement résiduel des joints de mortier. Par conséquent, le spécimen a résisté à la
charge latérale par des contraintes de frottement des joints de mortier même après que
des fissures se sont produites. De plus, la résistance n’a pas diminué de façon drastique
même dans le cas de déplacements élevés et un comportement ductile.
2.6 MAÇONNERIE ARMÉE
2.6.1 Généralités
Les recherches d’atténuation de la vulnérabilité des structures en maçonnerie non ar-
mée en vue d’améliorer leur comportement sismique ont beaucoup progressé au cours des
dernières décennies. Si bien qu’une amélioration au mur non armé a été trouvée avec les
constructions des murs en maçonnerie de remplissage avec cadre en béton ou acier, mais
confrontés à la problématique d’interaction mur-cadre. La maçonnerie confinée qui intègre
les tirants (éléments de confinement en périphérie) en lieu et place des cadres dans la
structure du mur, améliore grandement la rigidité du mur, sa résistance et sa ductilité.
Toutefois, elle offre une performance très limitée par rapport au béton armé en termes de
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résistance, ductilité et dissipation d’énergie. L’analyse des problèmes précédemment cités
et les recherches sur les tremblements de terre passés qui les ont engendrés ont montré
que, pour une pleine utilisation de la résistance et de la capacité de dissipation d’énergie
de la maçonnerie, le mur en maçonnerie doit être renforcé [125], [118].
2.6.2 Caractéristiques des structures en maçonnerie armée
La maçonnerie armée est un type de construction où les armatures sont incorporées
dans les joints de mortier ou placées dans des trous remplis de coulis de béton [125], [118].
Différentes pratiques et techniques de construction ont été développées dans les décen-
nies passées pour la réalisation de la maçonnerie armée. Les types de mur en maçonnerie
armée sont faits en fonction de la disposition des armatures, du type d’unité de maçonne-
ries utilisées et du mode de remplissage avec du coulis (murs entièrement remplis versus
partiellement remplis).
Beaucoup de constructions en maçonnerie non armée utilisent des unités creuses en
béton [90], [126], [125] ou des unités d’argile [131] qui sont renforcées par des barres
d’acier ou de coulis. Un système peu différent se base sur la maçonnerie armée de cavité
remblayée de mortier qui est l’un des types de maçonnerie ayant un bon comportement
sismique (fig. 2.8). Dans la cavité est placée une maille en acier constituant les armatures
verticales et horizontales. Après achèvement des détails d’armature, la cavité est remplie
avec du coulis [125]. D’autres systèmes développés en Europe sont à base d’unités d’argile
perforées combinées avec des armatures verticales concentrées [27], [80], [115], [121].
Un autre groupe auquel on peut faire référence est le système de murs armés de type
poche qui est beaucoup utilisé dans la construction en maçonnerie d’ingénierie structurelle.
Les armatures du panneau vertical peuvent être placées dans les cavités verticales formées
entre les éléments de maçonnerie, pleins ou creux. Pour ce type de mur, les armatures
verticales sont placées en position idéale avant la pose des éléments de maçonnerie. Les
aciers horizontaux sont placés dans les lits de mortier suivant un certain espacement. Les
conduits verticaux formés d’unités de maçonnerie (fig. 2.8), sont remplis avec du béton ou
du coulis au fur à mesure que la construction progresse [125]. Dans les zones sismiques,
les constructions en maçonnerie armée sont généralement conçues pour des bâtiments
résidentiels de faibles hauteurs qui résistent aux forces sismiques horizontales avec les
panneaux de murs dans les directions principales du bâtiments [118].
Un pourcentage minimum d’armatures horizontales est fixé dans les différents codes
de structures en maçonneries. La norme CSA S304.1-04 [39] fixe à 0, 002Ag le minimum
d’armatures totales (avec une répartition minimum de 0, 00067Ag dans chaque direction)
pour les murs sujets à la compression et à la flexion. Pour l’Eurocode 8 [53], le taux
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Figure 2.8 – Construction en maçonnerie armée avec cavité contenant du coulis.
d’armatures est de 0,05% dans la direction horizontale et 0,08% dans la direction verticale.
Le code ACI spécifique à la maçonnerie (ACI 530) fixe quelques exigences en ce qui
concerne l’armature minimum, dont les détails sont exposés dans le tableau 2.1 qui suit.
Tableau 2.1 – Armature minimum exigée par ACI 530 pour les bâtiments spé-
ciaux en maçonnerie armée.
Espacement maximum vertical et hori-
zontal des armatures
(i) Longueur ou hauteur du bâtiment,
(ii) 1219mm si moins
Section minimum pour les armatures ver-
ticales
Au moins un tiers de la section exigée
pour les armatures de cisaillement hori-
zontales
Les armatures de cisaillement horizontales doivent être ancrées autour des arma-
tures verticales avec un crochet normal
Les théories du béton armé peuvent être appliquées aux murs en maçonnerie armée
entièrement remplis de coulis [48].
2.6.3 Mode de rupture des murs en maçonnerie armée
Vue la performance sismique des murs en maçonnerie armée, ils sont un peu partout
utilisés pour améliorer la performance sismique des structures en maçonnerie. Donc, de
nombreuses recherches expérimentales se font en ce qui concerne leur comportement sous
secousses sismiques et les mécanismes de ruptures dans le plan et hors plan. D’où diffé-
rentes sollicitations et combinaisons de sollicitations visant la résistance en compression,
la flexion et le cisaillement sont considérées.
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2.6.3.1 Mécanisme de rupture en plan
Dans la conception parasismique des structures en maçonnerie, du fait du caractère
ductile qu’il témoigne, le mécanisme de flexion revêt une importance particulière. Lors du
mécanisme de rupture par flexion, il y a formation de rotule plastique, écrasement de la
maçonnerie dans les sections critiques des murs et plastification des armatures verticales
[78], [99], [109]. Les murs pour lesquels la flexion est le type de sollicitation principale
ont montré qu’on peut obtenir de bonne approximation avec la théorie de la flexion et
l’hypothèse de Bernoulli relative à la déformation des sections planes [111]. La quantité
d’armatures de flexion doit être limitée pour éviter d’éventuelles ruptures fragiles par
cisaillement. Dans ce cas, l’armature de flexion ne doit pas être trop tendue avant que la
fibre de maçonnerie la plus comprimée atteigne la déformation maximale ( [51]). Cette
condition peut être garantie par un design adéquat du nombre et de la répartition des
armatures de flexion garantissant une ductilité appropriée.
Figure 2.9 – Mécanisme de rupture par flexion.
Dans les structures en maçonnerie armée, lorsque les panneaux de mur sont le siège de
rupture par cisaillement, ils présentent un comportement fragile qui est marqué par une
chute de résistance après l’atteinte de la valeur maximale [99]. Le mécanisme de rupture
par cisaillement est caractérisé par la fissuration de traction diagonale ou le glissement en
cisaillement à travers les joints de mortier. En fonction de l’évolution des sollicitations,
des déformations ont lieu dans les panneaux dont les valeurs dépendent de la résistance de
la maçonnerie, de la quantité et de la répartition des armatures. Pour des contraintes de
traction supérieures à la résistance à la traction de la diagonale principale de la maçonnerie,
une fissuration de traction diagonale apparaît dans le plan du mur [126].
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L’intensité de la contrainte axiale, l’élancement du mur et la résistance de la maçonnerie
sont de paramètres qui influencent le mécanisme de rupture par cisaillement. De plus, il
faut signaler la contribution des armatures horizontales et verticales qui participent peu
avant la fissuration diagonale, mais contribuent beaucoup à la reprise du cisaillement après
la fissuration diagonale ainsi que les agrégats via la friction intergranulaire [71], [75], [78].
Une conception visant une quantité adéquate d’armatures transversales, ainsi que leur
répartition et leur ancrage, peut améliorer le comportement des murs en maçonnerie armée
par rapport au mécanisme de rupture par cisaillement [78].
Figure 2.10 – Mécanisme de rupture par cisaillement dans un « squat shear wall ».
À la suite de la composition hétérogène de la maçonnerie, les murs en maçonnerie
sont sujets à des plans de glissement le long d’une fissure horizontale continue ou entre
deux fissures inclinées. Une quantité importante d’armatures horizontales comparées aux
armatures verticales dans un mur sous chargement cyclique peut favoriser le mécanisme
de rupture au glissement ( [51]). Du fait de la non-continuité entre la base du mur et la
semelle de fondation (coulées en deux temps) donnant lieu à un frottement insuffisant, un
plan de glissement se crée à l’interface. Pour une valeur élevée des contraintes à la base du
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mur, il y a plastification des armatures de flexion et glissement éventuel. La résistance au
glissement est améliorée lorsque que la force de serrage due à la compression augmente le
frottement et la force intergranulaire entre en vigueur. Ce mécanisme peut être empêché
par une quantité adéquate d’armatures de flexion uniformément répartie fournissant l’effet
de goujon et une force de serrage [105].
Dès que les réponses dans le plan peuvent être principalement le résultat de la résistance
des murs pour les forces d’inerties des murs et des autres parties de la structures, telles
que les masses des planchers, la réponse hors plan des murs est due à la masse d’inertie
des murs qui répondent à l’excitation du niveau du plancher [99].
2.6.3.2 Mécanisme de rupture hors plan
Les secousses sismiques dans une direction normale aux murs provoquent des efforts
hors plan de ces murs entraînant des contraintes de flexion et de cisaillement dans la
direction perpendiculaire pouvant entraîner la rupture hors plan. Du fait que les accélé-
rations augmentent avec la hauteur, la réponse sismique hors plan est plus importante au
niveau des planchers supérieurs qu’au niveau des planchers inférieurs de la structure. Les
connexions inadéquates des murs aux diaphragmes, constituées par les planchers, causent
d’éventuelles ruptures hors plan qui peuvent également conduire à une rupture de ces
diaphragmes [31].
Dépendamment de la position des murs ou des charges en présence, les murs peuvent
être soumis à la flexion dans les directions horizontale et verticale induisant donc un
comportement hyperstatique. Il est donc impératif de prendre en compte la résistance à la
traction due à la flexion verticale et celle due à la flexion horizontale. La flexion verticale
dépend essentiellement de la résistance à la traction de l’unité de mortier à l’interface des
joints horizontaux, tandis que la flexion horizontale dépend e la résistance au frottement
des joints et de la résistance à la traction à l’interface des joints verticaux [76]. Pour une
résistance à la traction due à la flexion horizontale nettement supérieure à la résistance
en flexion verticale, l’analyse de ces murs est extrêmement compliquée [109].
Comme dans le cas du comportement en plan, l’armature garantit le transfert de charge
entre les faces des fissures permettant donc la redistribution des contraintes capable d’amé-
liorer la résistance et la capacité de dissipation d’énergie du mur.
Abboud et al. [1] ont étudié le comportement en flexion de murs en maçonnerie armée
sous des charges monotones hors plan. Les résultats ont montré que les spécimens avec
un pourcentage d’acier de moins de 0,2%, en raison de l’augmentation de la déformation
finale, affichaient un rapport de ductilité supérieure à 4 qui est suffisant pour les régions
sismiques. L’armature verticale a conduit à une augmentation de la charge ultime sans en-
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registrement de différences significatives au niveau de la charge causant la fissuration. Par
conséquent, les modes de rupture ont été caractérisés par la plastification des armatures.
Les murs soumis à la flexion verticale hors plan doivent être munis d’armatures verti-
cales contribuant à la reprise du cisaillement vertical, mais aussi du cisaillement horizontal.
Toutefois, les armatures horizontales produisent de meilleurs résultats pour la reprise du
cisaillement horizontal.
Les interactions entre les murs de revêtements (ou revêtement mural, non structurel) et
les éléments structurels causent parfois des dommages au niveau des éléments de la struc-
ture, en particulier sous un chargement latéral. Pour la conception hors plan, beaucoup
de codes de structures de maçonnerie (l’Australien, l’Européen et le Britannique) utilisent
une approche visant, soit à limiter la traction maximale effective dans les armatures ou
à spécifier une valeur limite pour la hauteur de l’axe neutre, limitant ainsi la déforma-
tion [47]. La norme CSA S304.1 [40] inclut les paramètres de dimension dans l‘évaluation
de la résistance nominale au cisaillement des poutres en maçonnerie armée. Elle est définie
pour tout coulis et toute poutre en maçonnerie armée par :
Vm = 0, 16
(
2 Mf
Vfdv
)√
f ′m avec 0 <
Mf
Vfdv
< 1 (2.1)
où Mf est le moment pondéré à la section de calcul et Vf le cisaillement pondéré à la
section de calcul.
Contrairement au mur en maçonnerie armée entièrement rempli de coulis qui peut être
considéré comme ayant un comportement semblable au béton armé sous cisaillement dans
le plan et hors plan, le comportement de maçonnerie partiellement armée sous cisaille-
ment dans le plan et hors plan n’est pas bien compris [46], [47]. Lorsque le comportement
n’est plus linéaire, les effets de second ordre liés aux déformations inélastiques peuvent
devenir importants. Dans le cas de sollicitations hors plan importantes, un design conve-
nable visant à limiter les élancements et les épaisseurs des panneaux garantit l’intégrité
structurelle et l’exécution des détails pouvant prévenir les mécanismes de rupture hors
plan [92].
2.6.4 Les facteurs influençant la performance sismique
2.6.4.1 Rigidité
Le concept de la rigidité a été introduit dans les mathématiques d’ingénierie avec les
travaux de Hooke. Baker [24] a montré l’existence de deux entités différentes correspondant
à la mesure de la rigidité. Cette différence est reliée à la vitesse d’application du champ
de déformation. Les deux entités ont été ultérieurement appelées rigidité dynamique et
rigidité statique [59]. La dégradation de cette dernière avec la contrainte appliquée est
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étudiée par la mécanique de l’endommagement à l’aide du concept de rigidité effective.
Ainsi, Krajcinovic a étudié les propriétés de dégradation de la rigidité des panneaux de
maçonnerie soumis à des charges harmoniques en supposant qu’une rigidité constante
élastique forme une limite supérieure à une rigidité équivalente efficace et que la rigidité
effective sensiblement monotone diminue avec le chargement [74]. Une représentation quasi
statique de la rigidité est faite par l’utilisation d’un chargement quasi statique, en d’autres
termes, par un taux de chargement suffisamment lent. Pour Tomazevic et Lutman [120], un
taux de 0,033mm/s est adapté à un taux de chargement quasi statique. Le type d’essai de
simulation sismique (quasi statique ou dynamique) peut donner lieu à une valeur de rigidité
initiale en fonction de l’essai. Ainsi, à la suite des études effectuées sur les caractéristiques
dynamiques des bâtiments en maçonnerie par Klopp et Griffith [73] à l’aide d’une machine
vibrante, Paulson et Abrams [100] ont conclu que le spécimen a répondu avec résistance
et rigidité initiales plus élevées pour un chargement dynamique que pour un chargement
statique. Les expériences réalisées par Stevens et al. [114] ont abouti à une variation lisse
de la rigidité qui se dégrade graduellement avec le temps de chargement. La pente de la
tangente ou module de rigidité diminue avec le temps en douceur signifiant simplement
que la rigidité effective se dégrade jusqu’au point de rupture. Elle se fait donc suivant
une lente dégradation continue de la matière qui correspond à un changement lent des
dommages des panneaux de mur.
2.6.4.2 Résistance
Shing [111] a montré que la résistance au cisaillement après fissuration dépend de la
quantité d’armatures à la fois horizontales et verticales. Les échantillons avec une quantité
relativement faible d’armatures verticales (0,54% et 0,38%) ont atteint la résistance ultime
presque instantanément après la première grande fissure diagonale, tandis que ceux avec
une plus grande quantité d’acier vertical (0,74%) pourraient soutenir 15% à 20% de
charge supplémentaire. En outre, l’augmentation de la quantité d’armatures horizontales
peut changer le comportement élastique d’un mode de cisaillement fragile à un mode de
flexion qui est ductile. L’augmentation de la charge axiale peut modifier la combinaison
de comportement flexion/cisaillement en un mode de cisaillement fragile. Ainsi, la charge
axiale semble avoir une plus importante influence sur la résistance à la flexion que sur la
résistance au cisaillement.
Dans le cadre du projet « US-Japan Coordinate Program for Masonry Building Re-
search (Noland 1987) », Shing et al. [110] ont étudié l’influence des contraintes axiales
et la quantité d’armatures verticales sur la résistance à la flexion et au cisaillement d’un
système de murs structuraux de 16 étages en maçonnerie armée. S’ils ont pu remarquer
que l’influence de la charge axiale est davantage significative sur la résistance à la flexion
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que sur la résistance au cisaillement, ils ont par contre conclu que la capacité en flexion et
en cisaillement des panneaux de mur augmentent avec la quantité d’armatures verticales
et la contrainte axiale appliquée.
22 spécimens de murs structuraux en maçonnerie ont été étudiés par Shing et al. [111]
dans l’objectif d’évaluer leurs capacités en flexion et en cisaillement. Ils ont constaté
que la capacité en flexion peut être prédite à partir de la théorie à la flexion reposant
sur l’hypothèse de Navier-Bernoulli. Cette approche peut être conservatrice si on né-
glige l’écrouissage. Les dispositions relatives à la résistance au cisaillement de l’Uniform
Building Code [122] ont été aussi évaluées lors de cette étude. Cette évaluation permet
de comprendre, malgré le caractère conservateur de ces dispositions que les effets de la
charge axiale ont été ignorés et que la contribution des armatures horizontales a été sur-
estimée. Une nouvelle formule pour l’évaluation de la résistance au cisaillement découlant
des résultats expérimentaux a été proposée.
Voon et Ingham [126] ont procédé à une évaluation approfondie de la capacité en
cisaillement des murs structuraux en maçonnerie armée, comparativement au code de
conception de la Nouvelle-Zélande [95]. De l’analyse des résultats des tests effectués, ils
ont conclu que la résistance au cisaillement augmente avec le niveau de la charge axiale et la
quantité d’armatures verticales, mais a diminué avec l’augmentation du rapport h/l. Cette
dernière observation a été attribuée par les auteurs à des variations de la superficie nette
et la résistance en compression de la maçonnerie. Par contre, une distribution uniforme
des armatures horizontales de cisaillement améliore le comportement du panneau.
D’après des tests réalisés par Shedid [109] sur six murs en maçonnerie armée ayant
quatre quantités différentes de distributions d’armatures verticales et étant soumis à trois
niveaux différents de contraintes de compression axiale, les graphiques montrent un com-
portement ductile de tous les murs caractérisés par une dégradation relativement petite de
la résistance avec une augmentation du déplacement après l’atteinte du niveau de charge
maximale. Les murs 5 et 6, qui ont été soumis à des contraintes de compression axiale,
munis d’un fort pourcentage d’armatures verticales, ont connu une dégradation plus dis-
tincte de la résistance et ont une ductilité inférieure à celle des murs 1, 2, 3, 4 qui ont,
au plus, le même pourcentage d’armatures, mais ne sont pas soumis à des contraintes de
compression axiale. Il a enregistré des dommages majeurs au niveau du mur 1, pour une
réduction de 50% de la résistance du mur, qui coïncide à la fin de l’essai. Pour le mur 2,
des fissures diagonales ont été observées pour une réduction approximative de 10% de la
résistance. Pour de grands déplacements au niveau du mur 3, certaines différences dans
les dommages visibles, subis dans la zone de compression, ont conduit à une plus grande
dégradation de la résistance.
Les résultats de 56 murs structuraux en maçonnerie armée testés dans le plan dominés
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par la rupture en cisaillement, avec les dispositions du code de conception américain
MSJC [81] ont été comparés par Davis [42] avec les dispositions de la norme canadienne de
maçonnerie [39], la norme de la Nouvelle-Zélande pour la conception de la maçonnerie [96],
le Uniform Building Code de 1997 [123], les équations développées par Shing et al. [111] et
les équations développées par Anderson et Priestley [9]. En considérant comme critères de
recherche, la résistance en compression de la maçonnerie, le taux d’armatures, les charges
axiales, la ductilité en déplacement et le rapport (h/l) des murs, Davis [42] a estimé que
le code MSJC 2008 [81] fournit les meilleures prévisions en ce qui concerne l’évaluation de
la résistance de design. Les dispositions relatives au cisaillement ont été analysées et, par
conséquent, concernées par des propositions de modification, dont l’inclusion d’un facteur
α tenant compte de la dégradation de la résistance dans la région de la rotule plastique à
l’instar des propositions d’Anderson et Priestley [9].
2.6.4.3 Capacité de déformation
La ductilité est une mesure de la capacité du mur à subir des déformations plastiques
importantes avant rupture. La ductilité en déplacement µ∆ est définie ici comme étant le
rapport entre le déplacement au sommet maximum absolu du système non linéaire causé
par le séisme et le déplacement correspondant à l’état limite élastique des barres verticales
extérieures [101].
Priestley [105], l’un des chercheurs qui ont beaucoup étudié la résistance et la ducti-
lité des murs structuraux en maçonnerie, a recommandé l’utilisation d’équations en béton
armé pour dimensionner les structures en maçonnerie. Le calcul à la flexion, de la résis-
tance ultime d’une section avec une déformation en compression de 0,0025 plus faible que
celle qui est utilisée en béton armé, est l’une de ses recommandations relatives au design
des structures en maçonnerie. De plus, pour le cisaillement, l’utilisation de l’approche
« conception à la capacité », a été suggérée afin de favoriser un comportement ductile
en flexion, permettant plus une plus grande capacité de déformation en phase plastique.
La norme CSA S304.1 [40] limite à 0,003 la déformation maximale de la maçonnerie au
niveau de la fibre la plus comprimée d’une section donnée et 0,0025 la limite maximum
de déformation pour les sections situées dans la zone de rotule des structures.
La rotule plastique est aussi l’une des notions les plus importantes pour l’analyse des
déformations au sein d’une structure. Par définition, la rotule plastique est la région d’un
élément structural où les courbures de flexion inélastique se produisent [39] (Cl. 10.16.2).
La valeur de la hauteur de la rotule plastique lp dépend de l’intensité du moment, de la
hauteur du mur, de la longueur du mur et le niveau de la charge axiale. Dépendamment
du nombre d’étages et du degré de sollicitation dans les murs de refend en maçonnerie
armée continue le long de la hauteur du bâtiment, cette région se trouvant à la base des
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murs peut, dans les structures de trois étages ou plus, s’étendre jusqu’à la hauteur d’un
étage [31].
Elle est généralement plus petite dans les bâtiments de faible hauteur et n’est pas
répertoriée dans les « squat shear wall » (murs de refend avec (hw/lw ≤ 1) quand ils sont
soumis à des effets combinés de charge axiale et du moment de flexion et montrent une
réponse dominée par la flexion.
Figure 2.11 – Longueur de la rotule plastique.
Un élément de structure est capable d’atteindre un certain niveau de ductilité si la
capacité de la zone de la rotule plastique permet de reprendre les déformations qui y sont
produites.
Beaucoup d’équations ont été proposées pour estimer la valeur de lp, devant être utilisée
dans les calculs de courbure. La longueur requise de la région de la rotule plastique lp au-
dessus de la base d’un mur de refend dans la direction verticale, prescrite par la norme
CSA S304.1-04 [39], est obtenue comme suit (fig. 2.11) :
1. murs de refend à ductilité limitée (Cl.10.16.4.1.1) : lp ≥ lw/2 ou hw/6 ;
2. murs de refend modérément ductiles (Cl.10.16.5.2.1) : lp ≥ lw ou hw/6.
Corley (1966) a recommandé l’équation suivante :
lp = 0, 5d+ 0, 032hw/
√
(d) (2.2)
où d = 0, 8 lw pour les murs rectangulaires.
Les dispositions de beaucoup de code de calcul de maçonnerie [39] pour la longueur
de la zone de la rotule plastique sont pratiquement les mêmes que celles recommandées
par la norme de conception des structures en maçonnerie armée de la Nouvelle-Zélande,
NZS 4230 :2004 [96] (Cl. 7.4.3 )(SANZ, 2004) prescrivant une longueur équivalant au
moins à lw ou hw/6 ou 600mm (CSA S304.1-04 [39] ne considère que les deux premières
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prescriptions) [31]. Ces dispositions ne sont pas différentes de celles relatives aux résultats
de Shing et al. [111] spécifiant que la longueur de la rotule plastique est de l’ordre de hw/6.
Les zones de rotule plastique des murs ductiles en maçonnerie doivent être remplies
de coulis si la construction est faite de blocs « open-end H » disposés en configuration
« stack bond » (10.16.4.1.3). De plus, la qualité du coulis mis en place, la liaison du coulis
avec les unités de maçonnerie et l’armature ont une forte influence sur les performances
des structures en maçonnerie armée. Ainsi, à la suite des observations des séismes des-
tructeurs passés (le tremblement de terre Northridge 1994 en Californie, de magnitude
6.7, etc.), certains murs avec de grands vides autour des barres d’armature ont subi de
graves dommages (TMS, 1994). Par contre, pour un coulis qui est conforme à la norme
CSA A179-04 [11] « Mortier et coulis pour la maçonnerie », la résistance offerte est gé-
néralement suffisante [31].
Quant à la ductilité en déplacement, plusieurs approches ont été proposées pour sa
définition et son évaluation. L’une d’elles consiste à évaluer la ductilité en déplacement en
utilisant un système équivalant à l’élastique parfaitement plastique [97], [106], [118].
Des exigences relatives à la ductilité des murs de refend en maçonnerie armée sont
prescrites par la norme CSA S304.1-04 [39] dans sa section 10,16. Ainsi, dans la zone de la
rotule plastique où la déformation maximale de la maçonnerie est limitée au plus à 0,0025,
la déformation doit être telle que le rapport de la hauteur de l’axe neutre à la longueur
du mur (c/lw) soit compris dans les limites suivantes [31] :
– pour les murs de refend avec ductilité limitée (Cl.10.16.4.1.4) : c < 0,2lw lorsque
hw/lw < 6 ;
– pour les murs de refend modérément ductile (Cl.10.16.5.2.3) : c < 0,2lw lorsque
hw/lw < 4 ou c < 0,15lw lorsque 4 ≤ hw/lw < 8.
Les résultats relatifs au projet (Noland 1987) ont permis à Shing et al. [110] d’affirmer
que la quantité d’armatures verticale et horizontale augmente la ductilité et la dissipation
d’énergie des murs structuraux dominés par le cisaillement et pourrait changer le mode
de rupture de fragile à ductile. Ils ont également identifié l’influence du taux d’armatures
sur la performance inélastique du mur. Une alternative quant à la baisse de la ductilité
due à l’augmentation de la charge axiale serait de confiner convenablement les coins à la
base des panneaux [111].
En vue d’étudier les effets du taux d’armatures verticales sur les modes de ruptures et la
capacité de déformation des murs structuraux, Eikanas (2003) a fait une analyse compara-
tive des valeurs observées pour la longueur de la rotule plastique avec celles proposées par
Paulay et Priestley [99], ACI (2002) [33] et IBC (2000) [69]. Il a constaté que la diminution
du taux d’armatures diminuerait la capacité de déformation et accroît la contribution de
la partie cisaillement au déplacement globale. Il a également constaté que la formule IBC
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2000 [69] pour la longueur de la rotule plastique a donné des valeurs supérieures à celles
observées dans les essais.
Les résultats des tests réalisés par Shedid [109] montrent que le comportement des murs
testés se caractérise par une concentration de la rotation à la base, tandis que la partie
supérieure des murs déformés se comporte comme un corps rigide. Le déplacement à la
plastification tend à augmenter avec l’augmentation du taux d’armatures verticales et la
contrainte de compression axiale. La ductilité en déplacement a diminué avec l’augmenta-
tion du taux d’armatures verticales ainsi qu’en fonction de l’augmentation des contraintes
de compression axiale. De plus, ces résultats prouvent que les murs en maçonnerie sus-
ceptibles de se rompre en flexion sont relativement ductiles avec peu de dégradation de
la résistance jusqu’au-delà des niveaux de déplacements utilisables. La rotule plastique a
atteint une hauteur, au-dessus de la base du mur, approximativement égale à la moitié de
la longueur du mur, tandis qu’elle ne pénètre qu’à une profondeur inférieure à 150mm à
l’intérieur de la fondation. Il a également observé que tous les murs avec un taux d’arma-
tures de 2,0% ont atteint leur capacité maximale pour un déplacement au sommet de près
de 30mm (taux de déformation de 0,83%). La ductilité en déplacement dépend fortement
de la quantité d’armature verticale. Elle tend à diminuer légèrement avec l’augmentation
d’un effort de compression axiale, qui est attribuée à une légère augmentation des dépla-
cements à la plastification avec contrainte axiale accrue, alors que les déplacements à la
charge maximale pour tous les murs étaient à peu près semblables. Les déformations après
fissuration ont montré que beaucoup de ductilité et d’importantes énergies dissipées sont
possibles dans les murs en maçonnerie armée.
L’augmentation de la quantité d’armatures horizontales peut également améliorer la
ductilité de panneaux de mur dominés par le cisaillement [127]. À la suite des essais effec-
tués sur 22 murs en maçonnerie, Shing et al. [111] ont démontré que les panneaux peuvent
présenter une certaine mesure de la ductilité, de l’énergie de dissipation et de la capacité
de déformation sous un déplacement cyclique. Les spécimens de mur qui présentaient un
comportement essentiellement flexionnel étaient plus ductiles que ceux qui sont dominés
par le cisaillement de rupture diagonale. La présence de fortes charges axiales et l’écaillage
du béton à la base diminuent la ductilité en flexion.
2.6.4.4 Capacité de dissipation d’énergie
Différents modèles ont été développés dans la littérature pour la reproduction du com-
portement hystérétique des murs en maçonnerie armée et l’évaluation de la quantité d’éner-
gie dissipée. Ce comportement hystérétique, dont les modélisations relatives ont été faites
généralement à l’aide de trois paramètres dépendant de la dégradation de la rigidité ex-
périmentale et la quantité d’énergie hystérétique dissipée pendant un cycle de chargement
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correspond à la dégradation de la résistance. En ce sens, Wakabayashi et Nakamura [127]
ainsi que Tassios et Pscilla [115] ont développé une approche utilisant des critères semi-
empiriques basée sur la description des mécanismes de résistance globale et locale. Par
la suite, Tomazevi et Lutman [120] ont défini la courbe enveloppe du comportement hys-
térésis des murs en maçonnerie armée à partir des résultats expérimentaux des essais
monotones en introduisant des données d’énergie fictive.
Le mécanisme qui est prépondérant dans le comportement du mur conditionne les
caractéristiques de l’hystérèse correspondant, en d’autres termes, à la quantité d’énergie
dissipée au cours du chargement. En effet, les sections ductiles des murs qui sont le siège de
mécanisme de rupture par flexion dissipent beaucoup d’énergie à la suite de la plastification
des armatures et offrent une meilleure performance sismique globale ( [51]). Shedid et
al. [109] ont montré que, jusqu’à la plastification des armatures extérieures, des murs en
maçonnerie armée testés se comportaient d’une manière presque linéaire élastique résultant
de cycles d’hystérésis minces caractérisés par une faible dissipation d’énergie. Pour les
déplacements élevés, la surface définie par les cycles d’hystérésis a augmenté de façon
significative indiquant des niveaux élevés de dissipation d’énergie associée à de grandes
déformations latérales non élastiques et des dommages.
Chapitre 3
DESCRIPTION DU PROJET
3.1 DIMENSIONS ET COMPOSANTES DU SPÉCIMEN
Un spécimen de mur en maçonnerie armée, complètement rempli de coulis, sera l’objet
d’un essai expérimental quasi statique cyclique sous des charges axiales et latérales au
laboratoire de structure de l’Université de Sherbrooke. Le spécimen mesure 3, 065m de
haut (poutre comprise) sur 3m de long pour une épaisseur de 0, 19m avec treize rangées
d’unités de maçonnerie érigées sur 2, 64m. Il a, à sa base, une poutre en béton armé
servant le rôle de fondation et surmonté d’une poutre de transfert de charge de dimensions
transversales 250mm × 425mm.
Le spécimen est construit avec des blocs de maçonnerie de béton standard 8 × 8 × 16
(pouces), d’une dimension spécifique de 390mm de longueur, 190mm de largeur et 190mm
de hauteur. Il est renforcé de sept armatures 10M en horizontal, espacées de 400mm et,
en vertical, six armatures 10M, placées entre deux armatures 15M, régulièrement espa-
cées aussi de 400mm. Afin de satisfaire les exigences du code canadien de maçonnerie
CSA S304.1-04 [39] et du code américain de structure en maçonnerie MSJC 2011 [82], les
armatures horizontales sont accrochées aux armatures verticales par des crochets à 180
degrés. La charge axiale normalisée est PDL/(f ′mAg) suivant un taux de 0,10. Deux vérins
de capacité maximale 500 kN chacun appliquent la charge latérale cyclique. La géométrie
et les détails de ferraillage du spécimen sont montrés à la figure 3.1.
3.1.1 Restrictions relatives au rapport hauteur-épaisseur du
mur
Lorsque les murs de refends sont soumis à des effets combinés de charges axiales dans
le plan et des moments de flexion, ils sont sujets à l’instabilité au flambage hors plan,
généralement associée à la compression dans un élément structural. Cette instabilité, dans
le cas d’un élément fléchit, se produit lorsque la hauteur de l’axe neutre, c’est importante et
la longueur, lp, de la rotule plastique à la base du mur est grande. Ceci est caractéristique
des murs de refend en maçonnerie armée de grande taille [98]. La norme CSA S304.1-
04 [39] prescrit les limites hauteur/épaisseur (h/t) suivantes pour la compression dans la
zone de la rotule plastique des murs de refend ductiles :
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1. Construction conventionnelle : limites d’élancement et procédures de conception des
murs en maçonnerie doivent être suivies (Cl.10.7.3.3). Il est possible de concevoir
des murs avec un ratio kh/t supérieure à 30.
2. Murs de refend avec ductilité limitée (Cl.10.16.4.1.2) : h/(t+ 10) < 18.
3. Murs de refend modérément ductiles (Cl.10.16.5.2.2) : h/(t+ 10) < 14.
4. Murs de refend « squat » modérément ductiles (Cl.10.16.6.3) : h/(t + 10) < 20 (à
moins qu’il puisse être démontré, pour les murs légèrement chargés, qu’un panneau
plus élancé est satisfaisant pour la stabilité hors plan).
Ci-dessus, « h » est la hauteur non supportée du mur (hauteur entre les supports horizon-
taux adjacents), « kh » représente la longueur de flambement efficace et « t » représente
l’épaisseur réelle du mur (par exemple : 140mm, 190mm, 240mm, etc.) [31]. Il revient
donc, pour des unités de maçonnerie 16 × 16 × 8 c’est-à-dire t = 190mm, la hauteur d’un
mur de refend « squat shear wall » est limitée à : h = 20(190 + 10) = 4000mm. Ce qui
est vérifié pour le spécimen en question puisque la hauteur est 2640 + 425 = 3065mm <
4000mm.
3.1.2 Taux d’armatures verticales et horizontales
La norme CSA S304.1-04 [39] prévoit une section minimum d’armatures pour les murs
porteurs jouant aussi le rôle de contreventement dans les sites où IEFaSa(0, 2) ≥ 0, 35 [39] :
As,min = 0,002Ag (3.1)
As,min = 0,002Ag = 0,002× 200× 3000 = 1200mm2
La section d’acier As doit être répartie verticalement et horizontalement suivant une
quantité minimale dans chaque direction égale à :
as,min = 0,00067Ag (3.2)
as,min = 0, 00067× 200× 3000 = 402mm2
L’article 10.15.3 du code CSA S304.1-04 [39] limite la section maximale d’armatures
en fonction de l’épaisseur t du mur par les relations suivantes :
Pour s ≤ 4t = 800mm
As,max = 0,02Ag (3.3)
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Figure 3.1 – Géométrie et détails de ferraillage du spécimen.
Pour s > 4t = 800mm,
As,max = 0,02(4t2) (3.4)
Puisque s = 400mm < 800mm, on a donc :
As,max = 0,02Ag = 0,02× 200× 3000 = 12000mm2
De manière similaire à la norme CSA S304.1-04 [39], l’article 1.18.3.2.6 et la section
3.3.6.2 du code MSJC [82] stipulent que, pour les murs de refend en maçonnerie armée,
le taux d’armatures minimales pour chaque direction doit être d’au moins 0,0007 et la
somme des pourcentages d’armatures dans chaque direction évaluée à au moins 0,002.
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Tableau 3.1 – Valeurs limites de la quantité d’arma-
tures à utiliser
Armatures Horizontales Verticales
(mm2) (mm2)
Minimales 402 402
Maximales 12000 12000
Le taux d’armatures maximum, calculé suivant l’article 3.3.3.5 du code MSJC [82],
tenant compte de la charge appliquée (avec α égal à 4 pour les murs de refends spéciaux)
a pour expression :
ρmax =
0,64f ′m
(
εcu
εcu + αεy
)
− Pn
bdv
fy
(
αεy − εcu
εcu + αεy
) (3.5)
=
0,64× 15
(
0,0025
0,0025 + 4× 0,002
)
− 900000200× 2500
400
(
4× 0,002− 0,0025
0,0025 + 4× 0,002
) = 0,00232
Les pourcentages d’armatures verticales et horizontales sont donnés par :
ρv =
Asv
bt
> 0,0007 (3.6)
ρh =
Ash
bt
> 0,0007 (3.7)
On a donc :
ρv =
Asv
bt
= 100200× 400 = 0,00125 > 0,0007
ρh =
Ash
bt
= 100200× 400 = 0,00125 > 0,0007
De plus, on doit avoir :
ρv + ρh > 0,002 (3.8)
Ce qui est le cas, puisque ρv +ρh = 0,00125 + 0,00125 = 0,0025 > 0,002 avec ρv < ρmax
et ρh < ρmax.
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3.2 CAPACITÉ EN COMPRESSION ET EN FLEXION DU SPÉCIMEN
Les résistances nominales (moment et charge axiale) du spécimen sont calculées sui-
vant les hypothèses de dimensionnement du code MSJC 2011 [82] (section 3.3.2) qui sont
similaires à celles de la norme CSA S304.1-04 [39] (section 10.2 et 10.16). La résistance en
compression spécifiée de la maçonnerie, f ′m, est égale à 15MPa et, la limite d’élasticité des
armatures, fy, à 430MPa pour les armatures 15M et 473MPa pour les armatures 10M.
3.2.1 Charge axiale nominale du spécimen de mur en
maçonnerie
L’article 10.4.2 du code canadien CSA S304.1-04 [39] spécifie l’expression de la charge
axiale nominale pour un mur ou une colonne en maçonnerie armée. Elle est donnée par :
P0 = 0,80f ′m(Ag − As) + fyAs (3.9)
Pour les valeurs des paramètres Ag et As relatives à
P0 = 0,80×15((3000×200−(2×200+6×100))+430×2×200+473×6×100) = 7283,8 kN.
3.2.2 Charge axiale nominale maximum permissible
Dans le calcul de la résistance axiale nominale maximum permissible d’un mur, la
norme CSA S304.1-04 [39] ne tient pas compte de l’élancement du mur qui dépend du
rayon de giration. Suivant l’article 10.4.2, elle est exprimée par :
Pn = 0,80[0,85f ′m(Ag − As) + fyAs (3.10)
Pour les paramètres Ag et As précédemment calculés,
Pn = 0,80[0,85× 15(200× 3000− 1000) + (430× 2× 200 + 473× 6× 100)] = 6168,44 kN.
Pour le Code américain, l’élancement est directement pris en compte dans l’équation de
Pn et la résistance axiale nominale maximum permissible dépend du rapport h/r comparé
à la valeur 99 [82], (equations (3.11) et (3.12)).
Pour h/r ≤ 99,
Pn = 0,80[0,80f ′m(Ag − As) + fyAs]
1− ( h140r
)2 (3.11)
Pour h/r > 99,
Pn = 0,80[0,80f ′m(Ag − As) + fyAs]
(70r
h
)2
(3.12)
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r étant le rayon de giration qui s’exprime par :
r =
√
I
A
(3.13)
On a donc :
r =
√
I
A
=
√√√√(3000× 2003/12)
(3000× 200) = 54,85mm
h/r = 2640/57,73⇒ h/r = 48, 13 ≤ 99
Il s’ensuit donc que Pn sera calculée suivant l’équation (3.11).
Pour les mêmes valeurs de Ag et As, on a Pn = 5150,40 kN.
Figure 3.2 – Spécifications pour la hauteur effective.
3.2.2.1 Moment résistant nominal en flexion simple
Pour une valeur de déformation maximale de la maçonnerie égale à 0,0025, après ite-
ration, la position de l’axe neutre permettant l’équilibre des forces de traction et de com-
pression est à 150,45mm de la fibre la plus comprimée.
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3.2.2.2 Profondeur du bloc de compression
La profondeur du bloc de compression est donnée par :
a = 0,80C (3.14)
avec c, la hauteur de l’axe neutre. On a donc :
a = 0,80C = 140,6mm
Il en résulte que la barre 15M située à 100mm de la fibre la plus comprimée est en
compression.
3.2.2.3 Résultante des forces de traction
Ts = Asfs = (2As,15 + 6As,10)fs (3.15)
La contrainte dans les armatures en tension est telle que fs ≤ fy avec :
fs = Esεcu
(
d− c
c
)
(3.16)
Toutes les armatures tendues étant plastifiées (fs = fy), l’équation (3.15) prend comme
valeur :
Ts = Asfy = (2As,15 + 6As,10)fy = (2× 200× 430 + 6× 100× 473), Ts = 369,8 kN
3.2.2.4 Résultante des forces de compression
La contribution de la maçonnerie à la résistance en compression est donnée par :
Cc = 0,80f ′mab (3.17)
La contribution des armatures à la résistance en compression est donnée par :
Cs =
∑
f ′sA
′
s (3.18)
La résultante des forces de compression est donc :
Ct = Cc + Cs = 0,80f ′mab +
∑
f ′sA
′
s (3.19)
La contrainte dans l’armature 15M en compression s’obtient par :
f ′s = Esεcu
(
c− d′
c
)
(3.20)
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f ′s = 200000× 0,0025
(
150,45− 100
150,45
)
= 167,66MPa
D’après l’équation (3.19), il s’ensuit que :
Ct = 0,80× 15× 120,36× 200 + 167,66× 200− 0,8× 15× 200 = 369,8 kN
On a donc l’équilibre des forces de traction et de compression.
3.2.2.5 Moment résultant
Toutes les armatures travaillent à fy sauf l’armature 15M en compression dont la
contrainte vaut 167,66MPa.
Le moment résultant par rapport à l’extrémité gauche de la semelle s’exprime par :
Mn = M(Ts)−M(Ct) =
∑
Asidify −
(
0,80f ′mab
(
a
2
)
+
∑
A′sid
′
if
′
si
)
(3.21)
où les di varient de 500mm à 2900mm par incrément de 400mm, d′i = 100mm. Pour les
valeurs des paramètres relatifs à Mn précédemment calculées, Mn = 647,64 kN·m.
3.2.2.6 Résistances nominales équilibrées
Pour une section donnée du mur en maçonnerie, il y a une charge axiale Pb et un
moment, Mb, pour lesquels la condition équilibrée est réalisée. Suivant cette condition, on
a :
– une déformation de la fibre de la maçonnerie la plus comprimée εcu = 0,0025 ;
– une déformation de l’armature la plus éloignée de la fibre la plus comprimée εs = εy.
Les résistances pondérées correspondantes sont respectivement Pbr et Mbr, dont l’excen-
tricité correspondante est eb = Mbr/Pbr.
3.2.2.7 Axe neutre
cb =
εcu
εcu + (fy/Es)
d (3.22)
Pour εcu = 0,0025 et εs = 0,002, la position de l’axe neutre cb à la condition équilibrée
est à 1611,11mm. La profondeur du bloc de compression résultant est ab = 0,80cb =
1288,89mm.
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3.2.2.8 Force de traction
Ts = ΣAsfs
Pour les armatures tendues qui ne travaillent pas à fy, la contrainte est telle que fs < fy
avec :
fs = Esεcu
(
d− c
c
)
(3.23)
Il s’ensuit que :
fs1 = 25, 6MPa, fs2 = 151, 72MPa, fs3 = 275, 86MPa, fs4 = 400MPa⇒ Ts = 125, 52 kN.
.
3.2.2.9 Force de compression
Ct = Cc + Cs = 0,80f ′mab+ f ′sAs (3.24)
Pour la hauteur c = 1611,11 de l’axe neutre et les positions des armatures en compression,
l’expression de f ′s donnée par l’équation (3.20) implique :
f ′s1 = 400MPa, f ′s2 = 344, 83MPa, f ′s3 = 220, 69MPa, f ′s4 = 96, 55MPa
.
On a donc :
Ct = Cc + Cs = 0,80f ′mab+ f ′sAs = 3234,74 kN.
3.2.2.10 Charge axiale équilibrée
Pb = C − T = 3109,22 kN.
3.2.2.11 Moment nominal à la condition équilibrée
La somme des moments par rapport au centre du mur permet d’écrire :
Mb = M(Ts)+M(Cs)+Cc×Xb = M(Asfs)+M
(∑
A′sf
′
s
)
+0, 80f ′mab(L/2−a/2) (3.25)
Mb = 2845,42 kN·m
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C=1611,11
Xb=L/2-a/2
a=0.80c=1288,89
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Figure 3.3 – Paramètres de contraintes et de déformations à la condition équilibrée.
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3.2.3 Diagramme d’interaction
L’ensemble des points précédemment calculés (charge axiale et moment résistant) décrit
une courbe d’interaction P − M , tel que toutes les combinaisons de P et M situés à
l’extérieur de cette courbe causent la rupture de la section considérée. Tandis que, pour les
autres combinaisons, la résistance de la section est supérieure à la contrainte appliquée . La
courbe d’interaction simplifiée est générée par les trois points suivants : celui correspondant
à la résistance en compression centrée, celui correspondant à la flexion simple et celui
correspondant à la rupture équilibrée. D’autres points ont été calculés pour tracer la
courbe d’interaction en trait continu.
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Figure 3.4 – Diagramme d’interaction.
3.2.4 Moment de fissuration
En utilisant les propriétés de la section brute et la théorie linéaire élastique, le moment
de fissuration Mcr est donné par :
Mcr = S
(
P
A
+ fr
)
(3.26)
où :
– S : module de section ayant pour expression S = bL2/6 ;
– A : section transversale du mur ;
52 Chapitre 3. DESCRIPTION DU PROJET
– P : la charge axiale (poids propre) ;
– fr : module de rupture de la maçonnerie totalement rempli de coulis (avec mortier
de type M ou S) dont la valeur est de 163 psi ou 1124 kPa (MSJC 2011 [82], tableau
3.1.8.2).
L’équation (3.26) permet d’établir une relation entre la charge axiale normalisée P/(f ′mAg)
et le moment de fissuration Mcr. Le tableau 3.2 donne les valeurs de Mcr en fonction de
P/(f ′mAg).
Tableau 3.2 – Moment critique en fonction de la charge
axiale normalisée
Condition de chargement P/(f ′mAg) P (N) Mcr ( kN·m)
0 0 337,15
0,05 450000 562,15
0,10 900000 787,15
0,20 1800000 1237,15
3.3 CAPACITÉ EN CISAILLEMENT DU SPÉCIMEN
3.3.1 Capacité nominale en cisaillement
3.3.1.1 Résistance au cisaillement de la maçonnerie vm
vm = 0,16
(
2− Mf
Vfdv
)√
f ′m (3.27)
avec 0,25 ≤Mf/(Vfdv) ≤ 1 [39].
– f ′m : résistance en compression de la maçonnerie, [39] (table 4) ;
– Mf : moment fléchissant pondéré ;
– Vf : force de cisaillement pondéré ;
– dv : profondeur ou longueur effective du mur.
vm = 0,16
(
2− Mf
Vfdv
)√
f ′m = 0,16(2− 1)
√
15 = 0,62
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3.3.1.2 Contribution des armatures à la résistance au cisaillement
La contribution des armatures à la résistance au cisaillement est donnée par l’article
10.10.1.1 de CSA S304.1-04 [39] sous la forme suivante :
Vs = 0,60φsAvfy
(
dv
s
)
(3.28)
– Av : section des aciers horizontaux ;
– S : espacement des aciers horizontaux.
Vs = 0,6× 1× 100× 400
(2640
400
)
= 198 kN
Figure 3.5 – Résistance au cisaillement fournie par les armatures.
3.3.1.3 Contribution de la maçonnerie à la résistance au cisaillement
Pour la contribution de la maçonnerie à la résistance au cisaillement, l’expression est
la suivante [39] :
Vm = φm(vmbwdv + 0,25Pd)γg (3.29)
– Pd : charge de compression axiale qui vaut 0,9 fois le poids propre (PDL) au-dessus
de la section de calcul ;
– γg : facteur qui prend en compte le degré de remplissage des unités de maçonnerie
creuses ou semi-solides égal à 1 pour un remplissage total et au minimum de Ae/Ag
ou 0,5 pour un remplissage partiel.
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Pour une charge axiale normalisée PDL/(f ′mAg) = 0,10 et tenant compte des caracté-
ristiques mécaniques et géométriques du spécimen, PDL = 855 kN. On a donc :
Vm = 1× (0,62× 200× 2500 + 0,25× 0,9× 855000)× 1 = 520 kN
3.3.1.4 Résistance au cisaillement de la maçonnerie armée
La résistance au cisaillement de la maçonnerie armée est la résultante de la contribution
de la maçonnerie et le renforcement apporté par les armatures. Elle s’exprime par [39] :
Vr = Vm + Vs (3.30)
tel que :
Vr ≤ max Vr = 0,4φm
√
f ′mbwdvγg
(
2− hw
lw
)
avec hw
lw
≤ 1 (3.31)
valeur limite de résistance spécifiée pour un « squat shear wall » (hw/lw ≤ 1) [39]. Cet
article prescrit aussi que la résistance au cisaillement maximum peut seulement être utilisée
quand il est certain que l’effort de cisaillement est distribué sur toute la longueur du mur
et que la rupture d’une partie du mur est empêchée.
Il s’ensuit que :
Vr = 198 + 520 = 718 kN
max Vr = 0,4× 1× 15× 200× 2640× 1× (2− 2853/3000) = 815,15 kN
On a donc : Vr < max Vr.
3.3.2 Cisaillement correspondant au développement de la
capacité en flexion
Pour permettre une rupture ductile, le code MSJC 2011 [82] exige que le cisaillement de
design φVn excède de 1,25 fois le cisaillement correspondant au développement du moment
de flexion nominal, mais inférieur à 2,5 fois l’effort tranchant appliqué Vu. Le cisaillement
correspondant au développement de la capacité en flexion du spécimen s’exprime par :
Vn,m =
Mn
H
(3.32)
H étant la distance de la base du mur à la mi-hauteur de la poutre de chargement
correspondant à la ligne d’action de la charge latérale. Le moment résistant prenant en
compte la charge axiale de −855 kN, a pour valeur 1583 kN·m. Il s’ensuit que :
Vn,m = (1583 kN·m)/2,853m = 554,85 kN·m
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On a donc :
Vr > 1,25Vn,m = 1,25× 554,85 = 693,6 kN
Figure 3.6 – Cisaillement de design et cisaillement correspondant au développement de la
capacité en flexion.
3.3.3 Résistance au glissement à la base du spécimen
Suivant la norme CSA S304.1-04 [39], section 10.10.4 et article 10.16.6.5, la résistance
au glissement à l’interface maçonnerie-autre matériau a pour expression :
Vr = φmµP2 (3.33)
– φm : facteur de résistance de la maçonnerie ;
– µ : coefficient de friction égal à 1 dans le cas d’interface maçonnerie-béton rugueuse
et 0,7 pour des interface maçonnerie-surface béton lisse ou plan de glissement avec
barre d’armatures ;
– P2 : force de compression dans la maçonnerie normale au plan de glissement ;
– Pd : charge de compression axiale valant 0,9 fois le poids propre au-dessus de la
section de calcul ;
– Ty : force de traction dans les barres verticales de section As.
La force de compression P2 s’exprime par :
P2 = Pd + Ty = 0,9PDL + φsAsfy (3.34)
où φs = φm = 1, µ = 1, f ′m = 15MPa [39] (table 4),PDL = 855 kN et pour des barres
verticales 10M et 15M espacées à 400mm, on a :
– µ = 1 ⇒ Vr = 1 × 1 × 0,9× 855× 1000 + 1× (430× 2× 200 + 473× 6× 100) =
1225,30 kN
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– µ = 0, 7⇒ Vr = 1×0,7×0,9× 855× 1000 + 1× (430× 2× 200 + 473× 6× 100) =
886 kN
Les calculs relatifs aux modes de rupture possibles du spécimen précédemment effectués
ont donné, pour les trois résistances au cisaillement, les valeurs suivantes :
– Vnb = 554,85 kN, cisaillement correspondant au développement de la capacité en
flexion ;
– Vr = 718 kN, résistance à la tension diagonale ;
– Vr = 886 kN, la résistance au glissement à la base.
Puisque le cisaillement correspondant au développement de la capacité en flexion est la
plus faible des trois valeurs, il s’ensuit que le mécanisme de rupture par flexion est critique
dans ce cas. Cette situation est toujours souhaitée en dimensionnement sismique.
3.4 DIMENSIONNEMENT DE LA FONDATION
3.4.1 Sollicitations de dimensionnement
– Charge latérale maximale transmise par les deux vérins : FL = 1000 kN ;
– Charge axiale normalisée : PDL/(f ′mAg) = 0,10 ⇒ PDL = 855 kN ;
– Moment résultant à la base : Mb = H × L = 1000× (2,64 + 0, 425/2) = 2850 kN·m;
– Contrainte de traction : σT =
M
S
− P
A
= M
bl2/6 −
P
bl
;
– Contrainte de compression : σC =
M
S
+ P
A
= M
bl2/6 +
P
bl
.
H
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Figure 3.7 – Contraintes axiales sous le spécimen dues à P et à M .
Les contrainte de traction et de compression à l’extrémité la plus tendue et la plus
comprimée sont respectivement σT = 3,87MPa, σC = 5,68MPa.
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Tableau 3.3 – Sollicitations de dimensionnement de la
poutre longitudinale
Longueur de la partie tendue (mm) 1335,87
Longueur de la partie comprimée (mm) 1964,13
σ(T ) a 300mm de l’extrémité (MPa) 3,00
σ(C) a 300mm de l’extrémité (MPa) 4,41
Effort tranchant (partie tendue) V t (N) 154432,76
Tableau 3.4 – Sollicitations de dimensionnement des poutres transver-
sales
Résultante des efforts de traction (N) 600687,78
Traction dans la 1re rangée des barres Dywidag (N) 424512,98
Traction dans une barre Dywidag (N) 212256,49
3.4.2 Poutre longitudinale
3.4.2.1 Dimensionnement pour la flexion
Du fait de la nature cyclique de la charge latérale, la section sera doublement armée
en vue de reprendre les contraintes de traction et de compression. Pour une poutre dou-
blement armée dont As = 5 − 15M et A′s = 5 − 15M, la hauteur du bloc de compression
s’obtient de l’équilibre Cc+ Cs = Ts et a pour valeur :
a = 69,26mm ⇒ c = 76,96mm. Par conséquent, Cc = 305,55 kN, Cs = 34,45 kN,
Ts = 340 kN.
Pour un enrobage de 30mm, cadre 10M, d = 372,3mm et d′ = 72,5mm. Le moment
résistant s’exprime par :
Mr = Cc(d− 0,5a) + Cs(d− d′) (3.35)
Mr = 305,55× (372,3− 0,5× 69,26) + 34,45(372,3− 72,5)
Il s’ensuit que :
Mr = 106,77 kN·m > Mf = 102,18 kN·m
3.4.3 Dimensionnement pour le cisaillement
L’effort tranchant maximum de calcul vaut : Vf = 246,2 kN
Hauteur efficace en cisaillement :
dv = max
{
0,9d = 0,9× 352,5 = 120mm = 317,25mm
0,72h = 0,72× 425mm = 306mm
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où dv = 317,25mm.
Par la méthode simplifiée, β = 0,18 et θ = 35 [37], la part du cisaillement reprise par
le béton pour une poutre pourvue d’étrier s’exprime par la formule suivante :
Vc = λφcβ
√
f ′cbwdv (3.36)
Vc = 1× 1× 0,18
√
28× 300× 317,25 = 58,92 kN
où la résistance maximum à l’effort tranchant permise est :
Vr,max = 0,25φcf ′cbwdv
Vr,max = 562, 96 kN > Vf (section adéquate).
La part de l’effort tranchant reprise par les cadres [37]
Vs = Vf − Vc (3.37)
Vs = Vf − Vc = 227− 58, 92 = 168, 14 kN
dont l’espacement correspondant est donné par l’expression suivante :
s = φsfyAvdv cot θ
Vs
(3.38)
s = 1× 400× 200× 317, 25× cot 35
◦
168,14 = 274,83mm
Vf < Vr,max/2, par conséquent, l’espacement maximum entre les cadres : smax =
min(600; 0,7dv) = 222mm. Un espacement pratique de 200mm sera utilisé. Vs corres-
pondant a pour valeur 231 kN.
La résistance au cisaillement de la poutre longitudinale est donnée par :
Vr = Vc + Vs (3.39)
Vr = Vc + Vs = 58,92 + 231 = 289,97 kN > Vf
3.4.4 Poutres transversales
3.4.4.1 Dimensionnement pour la flexion
La présence des tubes en PVC dans les poutres transversales contraint à une configu-
ration où il n’y a pas d’armatures au milieu de la section des poutres transversales. Pour
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Figure 3.8 – Détails du ferraillage de la fondation (vue en plan).
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Figure 3.9 – Détails du ferraillage de la fondation (vue transversale).
une section doublement armée avec As = 2− 25M et A′s = 2− 25M , la hauteur du bloc
de compression qui s’obtient de l’équilibre Cc + Cs = Ts, a pour valeur a = 56mm. Par
conséquent, la hauteur de l’axe a pour valeur c = 62,22mm.
Les différentes forces contribuant à l’équilibre de la section ont respectivement pour
valeurs Cc = 247,1 kN, Cs = 92,97 kN, Ts = 340 kN. Le moment résistant est donc :
Mr = Cc(d− 0,5a) + Cs(d− d′) = 114,86 kN·m > Mf = 74,3 kN·m
60 Chapitre 3. DESCRIPTION DU PROJET
3.4.4.2 Dimensionnement pour le cisaillement
L’effort tranchant maximum de calcul vaut : Vf = 240,84 kN
Hauteur efficace en cisaillement :
dv = max
{
0,9d = 0,9× 352,5 = 120mm = 317,25mm
0,72h = 0,72× 425mm = 306mm
où dv = 317,25mm.
Par la méthode simplifiée, β = 0,18 et θ = 35 [37]. La part du cisaillement reprise par le
béton pour les poutres transversales qui sont pourvues d’étrier a pour valeur Vc = 62,27 kN.
La résistance à l’effort tranchant maximal permise suivant la formule précédemment
définie a pour valeur Vr,max = 457,62 kN > Vf (section adéquate).
La part de l’effort tranchant reprise par les cadres a pour valeur Vs = Vf − Vc =
150 kN, dont l’espacement correspondant est s = 189,68mm. Puisque Vf < Vr,max/2,
smax = min(600; 0,7dv) = 234,6mm. Un espacement pratique de 150mm sera utilisé. Vs
correspondant a pour valeur 217 kN. Par conséquent,
Vr = Vc + Vs = 279,3 kN > Vf
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Figure 3.10 – Détails du ferraillage de la fondation.
3.4.5 Développement des armatures de la poutre longitudinale
3.4.5.1 Longueur d’ancrage de base
La longueur d’ancrage de base est donnée par l’expression suivante :
lhb =
100db√
f ′c
≥
{
8 db
150mm (3.40)
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lhb =
100db√
f ′c
= 100× 15√
28
= 283,47 ≥ max(8 db, 150mm) = max(8×15, 150mm) = 150mm
3.4.5.2 Facteur de modification
φ = As,ef
As,req
(3.41)
φ = As,ef
As,req
= 942,31000 = 0,9423
On a donc :
ldh = φlhb = 0,9423× 283,47 = 267,27mm
3.4.5.3 Longueur de développement du crochet standard disponible
ldh = 300− 30− 10 = 260mm
Diamètre intérieur armature 15M : D = 90mm.
Longueur de la partie droite qui suit l’arrondi du crochet standard
12db = 12× 15 = 180mm (3.42)
3.4.5.4 Partie verticale du crochet standard
12db +D/2 + db = 180 + 90/2 + 15 = 240mm (3.43)
L’espace disponible est de
425− (30 + 10 + 15/2)× 2 = 330mm > 240mm
3.5 LIAISON MUR DE MAÇONNERIE ET FONDATION DU SPÉCIMEN
3.5.1 Ancrage des barres du mur dans la poutre de fondation
La section totale des goujons se rapporte à la section minimum verticale à prévoir dans
le mur de maçonnerie, satisfaisant la résistance au glissement escomptée, soit :
As,min = 0,0007Ag = 0,0007× 200× 1000 = 140mm2/m (3.44)
Nous obtenons un espacement minimum : emin = 100 × 1000mm/(As,min) = 100 ×
1000mm/140 = 714,3 cm pour des goujons 10M et emin = 200 × 1000mm/(As,min) =
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200 × 1000mm/140 = 1428,6 cm pour des goujons 15M. Nous retiendrons l’espacement
des barres verticales dans le mur qui est de 400mm.
Les goujons doivent avoir au moins la longueur de développement en compression des
armatures verticales dans le mur, soit :
ldb = 0,24
dbfy√
f ′c
(3.45)
Pour f ′c = 28MPa et fy = 400MPa,
ldb = 0,24
dbfy√
f ′c
= 0,2415× 400√
30
= 263mm
Cette valeur ne doit pas être inférieure à
0,044dbfy = 0,044× 15× 400 = 264mm. (3.46)
On a donc ldb = 264mm.
3.5.2 Longueur disponible dans la semelle pour l’ancrage des
goujons
Ld = H semelle-enrobage-armature longitudinale (semelle)-armature transversale (semelle)-
étrier.
Pour H = 425mm, d(As,long) = 15mm, d(As,transv) = 10mm et pour un enrobage de
30mm, on aura :
Ld = 425− 30− 15− 25 = 355mm > ldb = 264mm.
3.5.3 Longueur disponible dans le mur pour l’ancrage des
goujons
Le spécimen de mur est armé de barres 10M et 15M espacées de 400mm. Les goujons
doivent se prolonger dans le mur de la longueur de chevauchement en compression des
armatures correspondantes, soit :
ldb = 0, 073fydb > 300mm (3.47)
Pour 15M,
ldb = 0,073× 400× 15 = 438mm > 300mm
Pour 10M,
ldb = 0,073× 400× 10 = 292 < 300
Les goujons seront prolongés d’une longueur de 440mm dans le mur pour les 15M et de
300mm pour les 10M.
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Figure 3.11 – Liaison mur de maçonnerie et fondation du spécimen.

Chapitre 4
PROGRAMME EXPERIMENTAL
Dans ce chapitre est présenté, le programme expérimental du projet qui a pour but de
caractériser expérimentalement le comportement sismique en plan d’un spécimen constitué
d’un mur en maçonnerie armée entièrement remplis de coulis à l’aide d’un essai cyclique.
Les essais de caractérisation de la maçonnerie et des armatures utilisées en vue de la
réalisation de l’essai cyclique, les procédures y relatives ainsi que les équipements utilisés,
constituent les principaux sujets discutés dans ce chapitre.
4.1 MONTAGE EXPÉRIMENTAL
Le montage expérimental est constitué d’un spécimen de mur en maçonnerie armée
de blocs en béton et entièrement rempli de coulis, surmonté d’une poutre en béton pour
l’application des charges latérale et verticale. La hauteur(hors tout) est de 3, 065m pour
une longueur de 3, 00m et une épaisseur de 0, 19m. Le mur mesure 2, 64m de hauteur
sur 3, 00m de longueur, par conséquent des rapport h/l et h/t respectivement de 0, 88 et
13, 89. Le bloc en maçonnerie de béton typique du specimen et des prismes à une hauteur
de 190mm, une longueur de 390mm et une épaisseur de 190mm. Le système de guidage
des vérins de transmission de la charge latérale et les cellules de chargement vertical font
partis de l’appareillage du montage experimental.
4.2 CONSTRUCTION DU SPÉCIMEN
4.2.1 Poutre de fondation
La poutre de fondation du spécimen est de dimensions 3, 30m de longueur sur 1, 20m
de largeur et de 0, 425m de hauteur. Cinq armatures longitudinales de flexion ont été
installées en positions supérieure et inférieure. Quatre poutres transversales s’ajoutent à
cette dernière suivant une distance de 1, 00m centre à centre. Les armatures de cisaillement
sont à raison de 200mm centre à centre suivant la poutre longitudinale et 150mm centre à
centre suivant les poutres transversales. Après la confection des armatures longitudinales et
transversales, l’assemblage du grillage d’armatures a été fait suivant le plan de la fondation
du spécimen, le tout placé dans les coffrages constitués de morceaux de plywood et de bois
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2× 4 pouces. Les joints entre les faces des coffrages et la plate-forme ont été scellés pour
éviter les fuites et les vides dans le béton. Huit tubes en acier sont installés verticalement le
long de la poutre de fondation, localisant ainsi la position des barres dywidags nécessaires
à fixer la fondation à la dalle d’essais, et les tiges de transmission de la charge verticale.
Les huit goujons servant les attentes aux armatures verticales du spécimen se terminent
par des crochets à 90 degrés pour ceux situant aux extrémités (les 15M).
Figure 4.1 – Mise en place du coffrage de la fondation (à gauche), coffrage complet avec
les goujons installés (à droite).
Figure 4.2 – Fondation en béton armé et goujons d’attentes des armatures verticales.
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4.2.2 Mur en maçonnerie armée
Le panneau de mur en maçonnerie armée a été construit au laboratoire de structures de
l’Université de Sherbrooke par un maçon professionnel, suivant une configuration « running
bond » avec des unités de maçonnerie creuses assemblées en treize rangées de 7, 5 blocs.
La première rangée de maçonnerie placée sur un lit de mortier, est un « bond beam »
constitué des joints de mortier et des unités de maçonnerie dont une partie de l’âme a
été enlevée, dans lequel est placée une armature horizontale avec des crochets 180 degrés
aux extrémités. Les rangées de numérotation impaire contenant les armatures horizontales
sont réalisées de la même manière que la première, tandis que les autres sont construites
avec des blocs entiers. Toutes les cellules des blocs du mur ont été remplies du coulis
convenablement malaxé et vibré.
Figure 4.3 – Construction du mur en maçonnerie - A gauche : les 9 premières rangées, à
droite : le mur en entier.
4.2.3 Poutre de transfert de charge
La poutre de transfert de charge armée longitudinalement de quatre armatures 25M,
transversalement de cadres 10M espacés de 200mm centre à centre, a été assemblée sui-
vant la procédure utilisée pour les poutres de fondation. Les armatures verticales du mur
traversent celles de la poutre de chargement et se terminent par des crochets à 180 degrés
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lorsqu’elles sont placées aux extrémités nord et sud de la poutre de chargement (les 15
M), et elles sont droites pour celles se situant au milieu (les 10M).
4.3 CARACTÉRISATION DES MATÉRIAUX
Cette section du mémoire est consacrée à la caractérisation de la maçonnerie visant à
déterminer les lois de comportement du mortier, du coulis, des blocs de parpaings en béton
et des armatures utilisés. Plus précisément, il s’agit de la détermination des caractéristiques
mécaniques (coefficient de Poisson, résistance en compression, module élastique) des blocs
en béton utilisés dans la construction du mur et des prismes, et celles des armatures.
4.3.1 Mortier
Un mortier standard de type S à base de ciment Portland a été utilisé pour construire
le mur et les prismes. L’eau a été ajoutée afin d’avoir l’ouvrabilité exigée. Pour la deter-
mination caractéristiques mécaniques du mortier, six groupes de trois cubes de mortier
de dimensions 50mm × 50mm ont été prélevés et testés selon la norme ASTM C780 [?].
Ils ont été mûris à l’air pendant 28 jours dans les mêmes conditions que le spécimen, et
ont été soumis à une charge de compression uniaxiale selon la norme ASTM C780-12. La
résistance moyenne à la compression du mortier durci ainsi que l’ensemble des résultats
obtenus sont présentés dans le tableau 5.1 du chapitre 5.
4.3.2 Coulis
Un coulis fin a été utilisé pour remplir les cellules des unités de maçonnerie. Le mur
étant construit jusqu’au niveau de la poutre de chargement,il a été totalement rempli d’un
coulis d’affaissement 270mm, quatre jours après. Quatre prismes de coulis de dimensions
90× 90× 185mm ont été préparés et testés selon la norme ASTM C1019-13 [13] afin de
déterminer la contrainte de compression axiale du coulis. Les figures ci-dessous présentent
le procédé de mesure de l’affaissement du coulis et les prismes construits pour l’essai de
compression centrée.
4.3.3 Armatures
Les barres d’armatures (verticale et horizontale, longitudinale et transversale) utilisées
dans la construction du spécimen sont de nuance 400W pour les numéros 10M, 15M et
25M. Des échantillons de longueur 30 cm ont été soumis à un essai de traction uniaxiale
afin de determiner la limite élastique et la limite à la rupture.
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Figure 4.4 – Mesure de l’affaissement du coulis.
Figure 4.5 – Les 4 prismes de coulis (à gauche), le premier prisme (à droite).
Les courbes contrainte-deformation obtenues des essais de traction présentent géné-
ralement une partie linéaire, un palier caractéristique de l’augmentation de deformation
sans aucune augmentation de la contrainte, et une plage ou la contrainte diminue jusqu’à
rupture de la barre. Les résultats de ces essais sont présentés et analysés dans le chapitre
5.
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4.3.4 Unités en maçonnerie de béton
Trois unités en maçonnerie de béton ont été considérées pour des tests en compression,
et l’évaluation du module élastique ainsi que du coefficient de Poisson de la maçonnerie.
Elles ont été remplies de coulis et munies de jauges de déformation sur les faces latérales.
La mesure des propriétés physiques et mécaniques a été faite en conformité à la norme
ASTM C140-12 [12]. Les résultats sont donnés dans les tableaux 5.3 et 5.4, et illustrés par
les figures 5.3 et 5.4.
4.3.5 Prismes de maçonneries
Quatre groupes constitués de trois prismes chacun, ont été construits au laboratoire de
structures de l’Université de Sherbrooke, le même jour que le mur en maçonnerie et dans les
mêmes conditions. Ils ont été construits et testés suivant les directives du code canadien
CSA - S304.1-04 et de la norme ASTM C1314-11 afin de caractériser la maçonnerie,
autrement dit, déterminer la résistance en compression de la maçonnerie, f ′m. Le premier
et le deuxième groupes est l’ensemble des prismes respectivement de deux unités et de deux
moitiés d’unités de blocs en configuration « stack-bond », de hauteur moyenne 390mm
et d’épaisseur 190mm. La troisième catégorie regroupe les prismes de quatre (4) rangées
d’unités suivant la configuration précédente, de hauteur moyenne 800mm et d‘épaisseur
190mm. Le dernier groupe est l’ensemble des prismes utilisés pour l’essai de compression
diagonale suivant la configuration « running bond », de dimension 1200mm × 1200mm
pour une épaisseur de 190mm.
Figure 4.6 – Les prismes de deux moitiés d’unité (à gauche), les prismes de deux unités
(à droite).
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Figure 4.7 – Les prismes 4 ft x 4 ft (à gauche), les prismes de quatre rangées d’unités(à
droite).
4.4 PROTOCOLES DE CHARGEMENT ET PROCÉDURES D’ESSAIS
4.4.1 systèmes d’application des charges latérales et verticales
Le système de chargement est composé d’un appareillage de chargement latéral, d’un
appareillage de chargement gravitaire, et un dispositif de contreventement hors plan. L’ap-
pareillage de chargement latéral est composé de deux vérins hydrauliques qui réagissent
contre le mur de réaction du laboratoire. L’appareillage de chargement gravitaire com-
prend six vérins verticaux commandés par un dispositif pour maintenir la charge verticale
d’une manière constante, le tout relié à la poutre de chargement au sommet du specimen.
La figure 4.8 illustre une vue détaillée des appareillages de chargement utilisés.
4.4.2 Essai cyclique quasi-statique
Pour une meilleure connaissance du comportement sismique en plan du mur en ma-
çonnerie armée, un essai quasi-statique cyclique sur le spécimen de mur a été réalisé au
laboratoire de structures de l’Université de Sherbrooke à l’aide du mur de réaction et le
système de guidage, dont l’objectif était de mener le panneau de mur graduellement dans
le domaine non linéaire jusqu’à la rupture. Le mur de réaction a une hauteur de 7m et
permet de tester des structures en grandeur réelle de deux étages. Le schéma de l’assem-
blage du montage expérimental compris les vérins hydrauliques fixés au mur de réaction
et le système de guidage latéral est illustré par la figure 4.8.
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Figure 4.8 – Montage expérimental et système de guidage latéral.
4.4.2.1 Charge cyclique
La simulation de l’effet sismique sur les murs de maçonnerie est faite par l’utilisation
de deux vérins hydrauliques du laboratoire de structures qui sollicitent de façon cyclique
le montage expérimental. Ces vérins sont de marque MTS System Corporation et sont
contrôlés par le système FlexTest-60 de MTS. La capacité de chacun est de 500 kN et a une
course maximum de ±375 mm. Ils sont munis de deux instruments de mesure interne, une
cellule pour la force appliquée et un capteur de déplacement pour le déplacement relatif
du vérin. Pour un résultat optimal, les vérins doivent être fixés sur un appui rigide et
résistant que peut être le mur de réaction du laboratoire de structures. Ce dernier possède
une résistance en cisaillement de 8 000 kN, en poinçonnement par vérin de 1 500 kN et
25 000 kN·m contre le décollement de la fondation.
4.4.3 Protocole de chargement
La séquence de charge cyclique adoptée consiste en une série de déplacements contrôlés.
Un état de chargement donné comprend deux cycles d’un déplacement de référence déter-
minée (retenu ou préalablement fixé). L’application de cycles de déplacement par incré-
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ment d’une valeur donnée jusqu’au changement de pente de l’enveloppe des courbes d’hys-
térésis, constitue la première partie du chargement, ou le chargement-test. La deuxième
partie est constituée de préférence de cycles de déplacements multiples d’une grandeur de
référence (déplacement à l’amorce de la plastification) déterminée à la fin de la premiere
partie. Le critère d’arrêt de l’essai est une perte de capacité importante généralement
fixée à 20% de la degradation de la résistance maximale ou un déplacement maximal,
fonction de la hauteur du mur. Les critères d’arrêt dependent du niveau de dégradation
de la résistance du specimen et sont généralement liés à un changement marqué de pente
de la courbe force-déplacement, à la rupture d’une armature verticale ou visiblement, à
une dégradation suffisante de la résistance pour que le mur ne reprenne plus de charge
significative.
4.4.4 Instrumentation et système d’acquisition
L’instrumentation du montage expérimental est faite avec des potentiomètres linéaires,
des LVDT, des jauges de déformation et des cellules de chargement, permettant de mesurer
respectivement, les déplacements, les déformations et les charges appliquées. Ainsi, 24 des
jauges de déformation ont été installées sur les armatures du spécimen, à raison de huit
jauges à la base du specimen dans les goujons, huit sur des armatures verticales et huit sur
des armatures horizontales. Six capteurs de déplacement (LVDT, potentiomètres) ont été
installés sur le mur afin de mesurer les déplacements le long des extrémités nord et sud,
et deux autres ont été placés suivant les diagonales, en vue de mesurer de concert avec les
précédents, les déformations de flexion et de cisaillement. Les mouvements (glissement et
soulèvement) à la base sont mesurés par trois LVDTs dont deux placés aux extrémités nord
et sud du specimen pour d’éventuels soulèvements, et un LVDT attaché à la fondation pour
mesurer d’éventuels glissements. Le déplacement latéral du mur au niveau de la poutre
de chargement est mesuré par un potentiomètre de 10 pouces de course, connecté à un
repère fixe. Les caractéristiques des potentiomètres et des LVDTs en terme de courses,
sont présentées dans le tableau 4.1.
L’ensemble des instruments de mesure, incluant les instruments de mesure interne
des vérins, est relié au système d’acquisition System 5000 de Vishay. Les informations
collectées par les différents instruments sont présentées et analysées dans le chapitre 5.
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Tableau 4.1 – Détail des capteurs de déplacement installés pour l’essai cyclique.
Numéros types Courses Descriptions
1-2 Potentiomètres 5 in (127 mm) Rosette pour déformations du mur
3-6 Potentiomètres 5 in (127 mm)
4-7 Potentiomètres 2 in (50,8 mm) Déformée verticale du mur en 3 points
5-8 Potentiomètres 2 in (50,8 mm)
9-10 LVDT 1/2 in (12,7 mm) Décollement de la base du mur
11 LVDT 1/2 in (12,7 mm) Glissement éventuel de la fondation du
montage
12 Potentiomètres 2 in (50,8 mm)
13 Potentiomètres 5 in (127 mm) Déformée latérale du mur en 3 points
14 Potentiomètres 10 in (254 mm)
Déplacement latéral au sommet
15 Potentiomètres 10 in (254 mm) du montage
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Figure 4.9 – instrumentation : jauges de deformation
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Figure 4.10 – instrumentation : LVDT et potentiomètres

Chapitre 5
RÉSULTATS EXPÉRIMENTAUX
Les résultats des essais décrits dans le programme expérimental relatif au spécimen,
aux prismes associés et aux matériaux constitutifs sont présentés dans cette partie du do-
cument. Les résultats relatifs à la caractérisation de la maçonnerie (unité de maçonnerie,
mortier et coulis) sont d’abord présentés, puis sont présentés ceux se rapportant à la carac-
térisation du comportement cyclique du spécimen. L’analyse des résultats est faite suivant
les critères de performance d’une structure sous charge sismique précédemment élaborés.
Les paragraphes qui suivent exposent ces différents résultats et les analyses relatives.
5.1 CARACTÉRISATION DE LA MAÇONNERIE
La résistance spécifique en compression de la maçonnerie utilisée dans les calculs de
capacité en flexion et en cisaillement est déterminée par la combinaison des méthodes
utilisant la résistance en compression centrée des unités de bloc et la résistance axiale des
prismes (solide de plus de deux unités ou de deux moitiés d’unités) IBC 2012 [34], [39].
Les résultats expérimentaux qui seront présentés dans cette section sont les suivants :
– la caractérisation de la maçonnerie en terme de résistance en compression (unité de
maçonnerie, cube de mortier, prisme de coulis) ;
– la résistance en cisaillement ou résistance en compression diagonale (prisme de ma-
çonnerie) ;
– le module élastique ;
– le coefficient de Poisson.
5.1.1 Cubes de mortier
Six groupes de trois cubes de mortier ont subi des tests en compression centrée. Les
cubes de mortier ont passé 28 jours de mûrissement à l’air libre dans les mêmes conditions
de température et d’exposition que le spécimen et les prismes (fig. 5.1). La résistance
moyenne du mortier est de 12,86MPa ce qui donne un résultat supérieur à la limite fixée
par la norme ASTM C270 [16]. Cette norme donne une résistance en compression minimale
de 12,40MPa pour un mortier de type S [16]. La dispersion de ces valeurs est faible autour
de la moyenne accusant un coefficient de variation (COV) de 11, 52 % < 15 %. Le résultat
77
78 Chapitre 5. RÉSULTATS EXPÉRIMENTAUX
donne une série de valeurs relativement homogène dont la moyenne est de 12,86MPa ce
qui représente une bonne estimée de la valeur de la résistance en compression du mortier.
Les résultats de cet essai sont présentés dans le tableau 5.1.
Figure 5.1 – Cubes de mortier pour l’essai de compression.
Tableau 5.1 – Résultats de l’essai de compression sur les cubes de mortier
Groupes Échantillons Forces Forces Résistances Résistances COV ou CV
(lb) (N) (MPa) (MPa) (%)
1 6625,00 29469,47 11,33
1 2 6000,00 26689,33 10,26 10,82 4,95
3 6350,00 28246,21 10,86
1 6900,00 30692,73 11,80
2 2 7850,00 34918,54 13,43 12,50 6,69
3 7175,00 31915,99 12,27
1 6675,00 29691,88 11,42
3 2 7425,00 33028,05 12,70 11,59 8,95
3 6225,00 27690,18 10,65
1 7575,00 33695,28 12,95
4 2 7500,00 33361,66 12,83 13,67 9,85
3 8900,00 39589,17 15,22
1 8200,00 36475,42 14,02
5 2 8200,00 36475,42 14,02 14,65 7,41
3 9300,00 41368,46 15,90
1 7750,00 34473,72 13,25
6 2 8350,00 37142,65 14,28 13,95 4,34
3 8375,00 37253,86 14,32
5.1.2 Prismes de coulis
À l’instar des cubes de mortier, les prismes de coulis ont passé 28 jours de mûrissement
à l’air libre dans les mêmes conditions de température et d’exposition que le spécimen
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et les prismes de maçonnerie (fig. 5.2). La résistance moyenne en compression centrée
est de 17,71MPa. Cette résistance est conforme aux normes ASTM C476 [17] et ASTM
C1019 [13] qui exigent une résistance en compression minimale de 14MPa à 28 jours.
On a une série de valeurs de résistance homogène avec un coefficient de variation (COV)
de 2,33 % du fait de leur faible dispersion autour de la moyenne. La résistance moyenne
trouvée représente donc valablement les valeurs de la résistance des échantillons testés.
Les résultats de l’essai de compression centrée sur les prismes de coulis sont présentés dans
le tableau 5.2.
Figure 5.2 – Prismes de coulis ; photo de gauche : décoffrage d’un prisme de coulis ; photo
de droite : les 4 prismes de coulis.
Tableau 5.2 – Résultats de l’essai de compression sur les prismes de coulis
Échantillons Hauteur Section transversale Forces Résistances Résistances COV ou CV
(mm) (mm) × (mm) (kN) (MPa) (MPa) (%)
1 187 90 × 91 140,12 17,30
2 185 92 × 89 146,80 18,12 17,71 2,33
3 186 92 × 91 143,46 17,71
5.1.3 Unité de bloc en maçonnerie de béton
L’unité de maçonnerie utilisée est un bloc porteur en maçonnerie de béton qui pèse
environ 16,8 kg. Il mesure 190mm de largeur, 190mm de hauteur pour une longueur de
390mm. Ce dernier est couramment désigné par la CMU (Concrete Masonry Units). Ces
blocs de béton sont fabriqués par Permacon et proviennent du distributeur MAÇONNEX
établi à Sherbrooke (Québec). Plusieurs spécimens en maçonnerie (maçonnerie non armée,
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maçonnerie de remplissage et maçonnerie confinée ou armée) sont faits avec les blocs
utilisés dans ce projet. Ces derniers sont considérés comme des blocs standards (pour le
poids et les dimensions). Ces unités sont des blocs creux à deux cellules avec 56% de
vide. Ils ont 32mm d’épaisseur de paroi et 26mm d’épaisseur d’âme. Les surfaces brute et
nette mesurent respectivement 741 cm2 et 415 cm2, tandis que les volumes correspondants
sont respectivement 14 079 cm3 contre 7884 cm3 et, par conséquent, 6195 cm3 de volume
d’alvéoles.
Trois blocs en maçonnerie de béton remplis de coulis ont subi des tests en compression
centrée avec les cellules parallèles à la direction de chargement (fig. 5.3) au laboratoire de
structures de l’Université de Sherbrooke. La résistance en compression a été calculée en
tenant compte de l’aire nette qui est aussi l’aire brute des blocs testés (remplis de coulis).
Les résultats de l’essai de compression sont présentés dans le tableau 5.3.
Suivant les recommandations de la norme ASTM C140-12 [12], la vitesse de réalisation
de l’essai a été ajustée pour que la totalité de la charge soit appliquée dans un intervalle
de 1 à 3 minutes. Ainsi, un taux de 0, 625mm/min a été utilisé pour la rupture des blocs
en compression.
La figure 5.3 expose les détails de l’appareillage utilisé, ainsi que l’état d’endommage-
ment de l’un des blocs après le test. Les résultats de l’essai de compression sont présentés
dans le tableau 5.4 et illustrés par la figure 5.4.
Figure 5.3 – Fissures sur les façades principale et transversale d’un bloc comprimé.
La résistance moyenne calculée est de 28,98MPa, soit 10,98MPa de plus que le mi-
nimum requis par le code canadien CSA S304.1-04 [39] (table 4). Une interpolation est
nécessaire pour trouver la résistance spécifique en compression de la maçonnerie du spé-
cimen.
Pour un mortier de type S, les résistances spécifiques en compression du spécimen
correspondent à 20MPa et 30MPa et elles sont respectivement de 13MPa et 17,5MPa
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Figure 5.4 – Courbes force-déplacement des unités de bloc.
(table 4) [40]. En interpolant entre 20MPa et 30MPa, on trouve 13,14MPa comme valeur
de résistance spécifique en compression du spécimen, ce qui correspond aux résultats du
test en compression sur les unités de bloc.
La comparaison avec d’autres études mentionnées dans la littérature permet de voir que
ces résultats sont assez proches de ceux du National Concrete Masonry Association [94]
puisque la valeur moyenne est de 23,7MPa. Les résultats de Shedid et al. [109] présentent
une moyenne respective de 24,8MPa et 20,5MPa pour les blocs « splitter » et les blocs
« stretcher », soit 4,18MPa de moins pour la première catégorie et 8,48MPa pour la
deuxième catégorie. Il faut mentionner que dans ces deux dernières configurations, l’unité
de bloc est diminuée d’une partie d’âme (qui est plus grande pour les « stretcher »)
pour le placement des armatures horizontales. Ceci peut donc expliquer la divergence des
résultats.
L’instrumentation qui consistait en des jauges de déformations installées horizontale-
ment et verticalement sur les faces des unités en vue de mesurer le coefficient de Poisson
et le module élastique a permis d’établir que le module élastique est de 14 803, 95MPa
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et que le coefficient de Poisson est de 0,196. Le Code canadien CSA S304.1-04 [39] (art.
6.5.2) lie le module élastique et la résistance spécifique en compression de la maçonnerie
par la relation suivante :
Em = 850f ′m (5.1)
Pour la valeur du module élastique précédemment déterminée, la résistance spécifique en
compression serait de 16,45MPa.
Sur les faces principales des blocs individuels testés, les lignes de ruptures se posi-
tionnent aux coins des blocs, parallèles à la ligne d’action de la charge appliquée (fig 5.3).
Le même constat est fait sur les façades latérales avec une convergence de ces lignes vers
les angles (fig. 5.4).
Tableau 5.3 – Dimensions des unités de blocs
Unités Hauteur Longueur Largeur Section
(mm) (mm) (mm) (mm2)
Bloc1 190 390 191 74490
Bloc2 190 391 190 74290
Bloc3 190 390 190 74100
Tableau 5.4 – Résultats de l’essai de compression et estimation de f ′m à des blocs
individuels
Charge Déplacements Déplacements Résistance Résistance f ′m
Échantillons D′m D′u individuelle moyenne
(kN) (mm) (mm) (MPa) (MPa) (MPa)
Bloc1 2094,08 2,67 3,26 28,11
Bloc2 1437,23 4,28 5,82 19,35 28,98 13,14
Bloc3 2211,44 2,25 2,92 29,84
5.1.4 Prismes de deux moitiés d’unité
Trois prismes de deux moitiés de bloc en maçonnerie de béton remplis de coulis ont subi
des tests en compression centrée avec les cellules parallèles à la direction de chargement
au laboratoire de structures de l’Université de Sherbrooke. La résistance en compression
a été calculée en tenant compte de l’aire nette de ces prismes (remplis de coulis).
Le code CSA S304.1-04 [39] (section D.4.5) spécifie qu’une moitié de la charge de rup-
ture projetée peut être appliquée à un taux convenable pour une durée non déterminée.
Au contraire, l’autre moitié doit être appliquée entre 1 et 2 minutes. Les mêmes considé-
rations sont faites par l’ASTM C1314-11 [15]. La vitesse de chargement (0,625mm/min)
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utilisée pour tester les unités de blocs a été considérée pour la réalisation de l’essai de
compression sur ces prismes.
Les résultats de l’essai de compression sont présentés dans le tableau 5.6, tandis que
le tableau 5.5 expose les caractéristiques géométriques de ces prismes, dont les lignes de
rupture sont illustrées par la figure 5.5.
Tableau 5.5 – Dimensions des prismes de deux moitiés
d’unité de blocs
Échantillons Hauteur Longueur Largeur Section
(mm) (mm) (mm) (mm2)
2(1/2)B1 396 190 191 36290
2(1/2)B2 397 191 190 36290
2(1/2)B3 397 190 190 36100
5.1.4.1 Modes de rupture
Une fissure inclinée traverse la première unité et chemine au niveau du lit de mortier
pour se terminer par une rupture verticale au niveau du demi-bloc inférieur. Dans un autre
prisme, une ligne de rupture horizontale traverse l’écorce en maçonnerie enveloppant le
coulis joignant deux lignes de rupture partant des arrêtes frontales de la face principale.
Les modes de rupture inventoriés sont souvent composés de modes de rupture de base
indiqués dans ASTM C1314 [15] comme une rupture débutant par cisaillement dans l’unité
supérieure et se terminant par une « face shell separation » à travers l’unité d’en dessous.
Le mode de rupture « shear break » a été aussi inventorié en traversant l’un des prismes
tout en suivant l’une des diagonales principales.
Tableau 5.6 – Résultats de l’essai de compression et estimation de f ′m à l’aide des prismes
de deux moitiés de bloc
Charge Déplacements Résistance Facteur Contraintes f ′m
Échantillons D′u Hp/Tp de corrigées
(kN) (mm) (MPa) correction (MPa)
2(1/2)B1 853,17 3,23 23,51 2,07 0,80 18,81
2(1/2)B2 864,36 2,45 23,82 2,09 0,80 19,05 19,10
2(1/2)B3 875,58 2,59 24,25 2,09 0,80 19,40
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Figure 5.5 – Prisme de deux moitiés d’unité et lignes de ruptures sur les façades.
5.1.5 Prismes de deux unités
Trois prismes de deux blocs en maçonnerie de béton remplis de coulis ont été testés en
compression centrée au laboratoire de structures de l’université de Sherbrooke, avec les
cellules parallèles à la direction de chargement. La résistance en compression a été calculée
en fonction de l’aire nette des prismes. La résistance moyenne obtenue est de 19,97MPa.
Les résultats de l’essai sont présentés dans le tableau 5.8. La figure 5.6 montre les courbes
force-déplacement pour les trois échantillons testés.
Tableau 5.7 – Dimensions des prismes en maçonnerie
de béton de deux unités de bloc
Échantillons Hauteur Longueur Largeur Section
(mm) (mm) (mm) (mm2)
2B1 396 391 191 74681
2B2 397 390 191 74490
2B3 397 390 190 74100
L’instrumentation utilisée provient du LVDT interne et de la cellule de charge de l’ap-
pareil.
Les considérations sur la vitesse de chargement (0,625mm/min) exposées pour les
prismes de deux moitiés d’unité ont fait pour les prismes de deux unités.
5.1.5.1 Modes de rupture
Sur les faces principales, les lignes de ruptures se positionnent aux coins des blocs et
dessinent les formes « conical break » ou « cone » et « shear break » schématisées dans
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Figure 5.6 – Courbes force-déplacement des prismes de deux unités.
ASTM C1314 [15] (fig. 5.7). Les faces de plus petites dimensions sont donc traversées par
des lignes de rupture convergeant vers les angles des prismes (fig. 5.7).
Tableau 5.8 – Résultats de l’essai de compression et estimation de f ′m à l’aide des prismes
deux blocs
Charge Déplacements Résistance Facteur Contraintes f ′m
Échantillons D′u Hp/Tp de corrigées
(kN) (mm) (MPa) correction (MPa)
2B1 1632,32 2,82 21,86 2,07 0,80 17,49
2B2 1445,01 3,01 19,40 2,08 0,80 15,52 15,98
2B3 1382,46 2,96 18,66 2,09 0,80 14,93
5.1.6 Panneaux de mur à échelle réduite
Deux groupes de trois panneaux en configuration « running bond », représentant une
partie en périphérie du spécimen, ont été testés en compression centrée et en compres-
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Figure 5.7 – Prisme de deux unités et lignes de ruptures sur les façades.
sion diagonale conformément aux normes ASTM C1314 (2012) [15] et ASTM E519 [22].
Le premier groupe comprend trois prismes de quatre rangées d’unités avec lit de mortier
perpendiculaire à la charge de compression centrée. Les trois autres panneaux qui sont
destinés à l’évaluation de la résistance en cisaillement de la maçonnerie ont leur lit de
mortier incliné de 45 degrés par rapport à la charge de compression diagonale. Les para-
graphes suivants exposent les informations relatives à ces tests, les courbes, les tableaux
et les figures appropriés.
5.1.6.1 Prismes de quatre rangées
Trois prismes en configuration « running bond » de hauteur 800mm et de largeur
600mm, mûris à l’air libre, ont été testés en compression centrée pour l’évaluation de la
résistance en compression de la maçonnerie.
5.1. Caractérisation de la maçonnerie 87
Tableau 5.9 – Propriétés géométriques des prismes
600mm× 800mm en maçonnerie de béton
Échantillons Hauteur Longueur Largeur Section
(mm) (mm) (mm) (mm2)
prisme 1 800 598 191 114218
prisme 2 800 600 190 114000
prisme 3 800 599 190 113810
Les résultats de ces tests illustrés par la figure 5.9 sont du même ordre de grandeur que
ceux relatifs aux prismes constitués de deux unités et deux moitiés d’unité avant l’appli-
cation des facteurs de correction imposés par le code CSA S304.1-04 [39]. La contrainte
moyenne enregistrée pour les murs 600mm× 800mm est de 22,04MPa contre 19,97MPa
pour les prismes de deux unités et 23,86MPa pour les prismes de deux moitiés d’unité.
5.1.6.2 Modes de rupture
Le mode de rupture de ces prismes n’est pas différent de ceux répertoriés pour les
prismes de deux unités. Les lignes de ruptures parallèles à la direction de chargement sont
présentes au niveau des trois prismes testés. La résistance en compression a été calculée
en tenant compte de l’aire nette qui est égale à l’aire brute dans le cadre de ce projet. Les
résultats des tests effectués sont présentés dans le tableau 5.10. Les figures 5.8 illustrent
les différentes lignes de ruptures qui sectionnent les faces de ces prismes.
Ces prismes ont aussi servi à évaluer la masse volumique du mur en maçonnerie de
béton rempli de coulis. La norme ASTM C90 [21] définit trois classes de densité qui sont
les mêmes pour CSA S304.1-04 [39] :
– Densité légère : unités ayant une densité moyenne inférieure à 105 lb/pi3 (1,680 kg/m3).
– Densité moyenne : unités ayant une densité comprise entre 105 lb/pi3 (1,680 kg/m3)
et 125 lb/pi3 (2,000 kg/m3).
– Densité normale : unités ayant une densité moyenne de 125 lb/pi3 (2,000 kg/m3) ou
plus.
Pour le mortier utilisé de type S, la masse volumique moyenne trouvée est de 2039,08 kg/m3.
On a donc une densité normale pour ce projet puisqu’elle est supérieure à 2000 kg/m3
(125 lb/pi3).
5.1.6.3 Prismes pour la compression diagonale, 1,20m× 1,20m
Les murs soumis à des charges latérales ou verticales sont sujets à la fissuration. Plus
précisément, elles sont sujettes aux fissures diagonales (de traction) qui ont lieu lorsque
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Figure 5.8 – Prisme 600mm× 800mm et fissures sur les façades.
Tableau 5.10 – Résultats de l’essai de compression et estimation de f ′m à l’aide des prismes
600mm× 800mm
Forces Contraintes Poids Densité Facteur Contraintes f ′m
Échantillons de corrigées
(kN) (MPa) (kg) ( kg/mm2) correction (MPa) (MPa)
prisme 1 2605,85 22,81 189,80 2077,17 0,80 18,25
prisme 2 2342,09 20,54 187,10 2046,42 0,80 16,44 17,64
prisme 3 2592,06 22,78 182,20 1993,67 0,80 18,22
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Figure 5.9 – Courbes force-déplacement des prismes 600mm× 800mm.
les contraintes de traction dans le plan du mur sont supérieures à la résistance en trac-
tion de la maçonnerie. Les propriétés des matériaux de base, l’intensité et l’orientation
des contraintes principales sont autant de paramètres qui conditionnent l’apparition des
fissures et leur évolution.
Dans le cadre de ce projet, les essais relatifs à la caractérisation de la maçonnerie de
bloc en béton et au comportement en cisaillement ou en traction se font à l’aide d’un
groupe de trois prismes. Ces derniers ont pour dimension 1,20m × 1,20m par 190mm
d’épaisseur. Ces essais se conforment à la norme ASTM E519 [22] et visent à déterminer
la résistance en cisaillement de la maçonnerie en bloc de béton.
La procédure consiste à appliquer une charge de compression suivant l’axe d’une des
deux diagonales d’un mur carré en maçonnerie. Les trois prismes ont été construits suivant
la même procédure que le mur en maçonnerie de béton faisant l’objet d’essai cyclique
quasi statique. Les prismes étant remplis de coulis (à l’instar du spécimen précédemment
mentionné), les espaces entre les semelles de chargement et les sommets (inférieur et
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supérieur) ont été remplis par du FlowStone en vue d’assurer une meilleure application
de la charge et une meilleure distribution des contraintes.
Les semelles de chargement sont en acier et présentent une section inclinée dont la
longueur fait le 1/6 du mur, au lieu du 1/8 recommandé par la norme, afin de prévenir les
concentrations de contraintes [55].
Les prismes ont été mûris à l’air libre pendant 120 jours. Ensuite, ils ont été inclinés
à 45 degrés pour l’application d’une charge verticale de compression suivant l’une des
diagonales. Les prismes 1, 2 et 3 ont été testés respectivement le 3, 10 et 18 octobre 2013.
L’instrument utilisé pour les tests est une presse 311 de MTS, dont une cellule de charge
de 1500 kN mesure la charge de compression appliquée sur le spécimen. L’instrumentation
du montage expérimental est une rosette de potentiomètres de 50mm placée suivant les
diagonales et les milieux des faces des prismes. Ces instruments ont permis de déterminer
la déformation en cisaillement, le module de rigidité ou module de cisaillement, le module
élastique et le coefficient de Poisson. Le montage expérimental est illustré par la figure 5.10.
Figure 5.10 – Fissures longitudinales dans un prisme testé en compression diagonale.
La résistance en cisaillement de la maçonnerie obtenue lors de l’essai de compression
diagonale [22] a pour expression :
Ss =
0, 707P
An
(5.2)
P étant la charge appliquée en kN, An l’aire nette du mur en mm2 qui s’exprime par :
An =
(
w + h
2
)
tn (5.3)
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Figure 5.11 – Fissures transversales dans un prisme testé en compression diagonale.
où w, h et t sont respectivement la largeur, la hauteur et l’épaisseur du spécimen. De
plus, n est le pourcentage de remplissage de la section brute du prisme.
La déformation en cisaillement est donnée par l’expression suivante :
γ = ∆V + ∆H
g
(5.4)
où :
– ∆V = raccourcissement vertical en mm ;
– ∆H = allongement horizontal en mm ;
– g = longueur du potentiomètre vertical.
Le module de rigidité G exprimé en MPa a pour formule :
G = Ss
γ
(5.5)
La figure 5.12 montre les courbes résistance-déformation résultant de l’essai de com-
pression diagonale réalisé sur les prismes, tandis que les lignes de rupture sur les façades
principales et transversales sont illustrées par les figures 5.10 et 5.11. Les résultats de
l’essai de compression diagonale, visant l’évaluation de la résistance en cisaillement de la
maçonnerie, sont affichés dans le tableau 5.11.
5.1.6.4 Modes de rupture
La rupture des murs testés en compression diagonale se fait suivant une ou deux fis-
sures longitudinales au milieu du prisme, parallèles au chargement appliqué (fig. 5.10).
C’est ce que mentionnent Drysdale et Hamid [49] pour des chargements orientés à 90
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Figure 5.12 – Courbes résistance-déformation des prismes 1200mm× 1200mm.
Tableau 5.11 – Résultats de l’essai de compression diagonale pour l’évaluation
de la résistance au cisaillement
Spécimens An cisail. Force max Résistance Déformation en Module de
(mm2) (kN) (MPa) cisail., (MPa) rigidité, (MPa)
prisme 1 228008 717,16 2,22 0,00045 4922,42
prisme 2 228010 754,18 2,34 0,00036 6437,32
prisme 3 228006 771,91 2,36 0,00040 5786,42
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degrés par rapport au lit de mortier. Ces fissures sont dues à des contraintes de traction
perpendiculaire à la direction de chargement.
L’effet du type de mortier N ou de mortier S ou de la présence du coulis n’a pas été
étudié dans la cadre de ce projet. Drysdale et Hamid [49] avancent que le type S donne de
meilleurs résultats pour la résistance en cisaillement. De plus, des prismes en blocs creux
sont moins résistants que des prismes partiellement remplis de coulis et qui, à leur tour,
sont moins résistants que ceux entièrement remplis de coulis.
Pour les trois prismes testés, la fissure principale au milieu part d’un joint de mortier
ou de deux joints de mortier situés aux extrémités de la semelle de chargement supérieure
pour se cheminer verticalement à partir du point d’intersection de ces deux joints.
Dans certains projets, particulièrement des prismes non remplis de coulis, la fissure
principale suit généralement les joints et le lit de mortier au milieu du mur suivant un
cheminement en escalier. Tout cela dépend évidemment du rapport de résistance entre le
mortier, les blocs et le coulis.
5.1.7 Effet du motif de liaison des lits de mortier
L’effet de la configuration des prismes « running bond » versus « stack bond » a été
étudié par Hegemier et al. [62] et analysé par Drysdale et Hamid [49]. Ils ont avancé que,
les prismes devraient être testés avec les mêmes motifs de liaison des lits de mortier afin
de représenter la construction sur le terrain et pour une évaluation plus réaliste de la
résistance actuelle du spécimen. Contrairement à ce qu’indiquent les normes et codes de
construction, la configuration « running bon » devrait être utilisée.
Les tests de compression réalisés sur des prismes en briques d’argile creuses et des
prismes en maçonnerie de béton remplis de coulis par Hegemier et al. [62] montrent une
légère baisse de la résistance pour la configuration « running bond » comparativement à
la configuration « stack bond ». Cette réduction était de 15% pour les prismes en briques
et de 4 % à 13 % pour les prismes en unités de béton remplis de coulis.
Ils ont aussi posé le problème relatif au nombre d’unités pour une hauteur donnée de
prisme devant représenter fidèlement les conditions réelles du mur. Les prismes présen-
tant un rapport hauteur-épaisseur d’environ 2, démontrent une rupture en compression-
cisaillement de forme conique. Cette dernière est différente des modes de rupture observés
dans les murs. Les tests avec les prismes de hauteur d’au moins quatre unités sont néces-
saires pour le développement des fissures non continues comme dans la réalité.
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5.1.8 Estimation globale de f ′m à partir des unités et des
prismes
La contrainte en compression de la maçonnerie s’obtient en fonction des blocs indi-
viduels par interpolation linéaire à l’aide du tableau « table 4 » de CSA S304.1-04 [39]
qui se trouve en annexe. Comme mentionné dans la section traitant des unités de bloc,
la résistance spécifique en compression de la maçonnerie qui résulte de l’interpolation à
partir des résistances en compression des unités est évaluée à 13,14MPa.
Les contraintes déduites des forces maximales enregistrées sur les prismes sont pondé-
rées suivant un facteur de correction α dépendant du ratio hauteur/épaisseur (hp/tp) des
prismes. Puisque (hp/tp) ' 2, alors α = 0,80 [39] (table D.1).
La résistance spécifique obtenue en compression moyenne des prismes et des panneaux
testés à échelle réduite en compression est égale à 17,53MPa.
La résistance spécifique en compression de la maçonnerie devant être utilisée dans les
calculs a pour valeur :
f ′m = (13,14 + 17,53) /2 = 15,34MPa.
La contrainte de compression de la maçonnerie doit être inférieure ou égale à la contrainte
de compression du coulis (IBC2012-2105.2.2.1.2 paragraphe 3.2 ou CSA S304.1-04 [39],
cl.5.1.2.2 note c)).
La contrainte de compression du coulis est égale à 17,71MPa avec une COV de 2, 33 %,
donc supérieure à la contrainte de compression de la maçonnerie.
5.1.9 Armatures
Les barres d’armature (verticale et horizontale, longitudinale et transversale) utilisées
dans la construction du spécimen sont d’une nuance de 400W pour les numéros 10M,
15M et 25M. Des échantillons de longueur de 30 cm ont été soumis à un essai de traction
uniaxiale (fig. 5.13). Les courbes contrainte-déformation obtenues présentent une partie
linéaire, un palier caractéristique de l’augmentation de la déformation sans aucune aug-
mentation de la contrainte et une plage où la contrainte diminue jusqu’à la rupture de la
barre.
Pour les barres 10M testées, la limite élastique varie de 470MPa à 475MPa (fig. 5.14).
Toutefois, la contrainte à la rupture varie de 746MPa à 750MPa pour une variation de
la déformation ultime de l’ordre de 16,38 % à 16,68 %. Les résultats de l’essai de traction,
réalisé sur les échantillons de barres 10M, sont inscrits dans le tableau 5.12.
Pour les échantillons 15M, la limite élastique varie de 425MPa à 435MPa (fig. 5.15).
Toutefois, la contrainte à la rupture varie de 579MPa à 585MPa pour une variation de la
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Figure 5.13 – Essai de traction sur les armatures utilisées dans la construction du mur.
Tableau 5.12 – Résultats de l’essai de traction sur les échantillons de barres 10M
Forces Déplacements Contraintes à Déformations Limites
Échantillons maximales ultimes la rupture ultimes d’élasticité
(kN) (mm) (MPa) (%) (MPa)
1 75,14 16,68 749,20 16,68 470
2 74,86 16,38 746,50 16,38 475
3 75,25 16,68 750,33 16,68 475
déformation ultime de l’ordre de 18 % à 23 %. Les résultats de l’essai de traction, réalisé
sur les échantillons de barres 15M, sont affichés dans le tableau 5.13.
Tableau 5.13 – Résultats de l’essai de traction sur les échantillons de barres 15M
Forces Déplacements Contraintes Deformations Limites
Échantillons maximales ultimes à la rupture ultimes d’élasticité
(kN) (mm) (MPa) (%) (MPa)
1 117,50 18,01 584,40 18,02 425
2 117,18 23,22 582,78 23,22 425
3 116,42 19,87 579,03 19,87 435
4 117,64 19,14 585,10 19,14 435
Pour les échantillons 25M, la limite élastique ne varie pas et est égale à 450MPa
(fig. 5.16). Toutefois, la contrainte à la rupture varie de 623MPa à 627MPa pour une
variation de la déformation ultime de l’ordre de 15,23 % à 26,88 %. Les résultats de l’essai
de traction, réalisé sur les échantillons de barres 25M, sont inscrits dans le tableau 5.14.
Les valeurs des contraintes enregistrées satisfont les exigences minimales de la norme
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Figure 5.14 – Courbes contraintes - déformation des échantillons d’armature 10M testées
en traction.
Tableau 5.14 – Résultats de l’essai de traction sur les échantillons de barres 25M
Forces Déplacements Contraintes Déformations Limites
Échantillons maximales ultimes à la rupture ultimes d’élasticité
(kN) (mm) (MPa) (%) (MPa)
1 312,15 25,64 625,85 25,64 450
2 312,96 25,62 627,47 25,62 450
3 311,44 15,23 624,43 15,23 450
4 311,01 26,88 623,57 26,88 450
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Figure 5.15 – Courbes contraintes - déformation des échantillons d’armature 15M testées
en traction.
CSA G30.18 [38] pour les barres d’armature, puisque toutes les limites élastiques sont
supérieures à 400MPa et inférieures à 525MPa. De plus, les valeurs de la contrainte à la
rupture sont supérieures à 1,15 fois les valeurs de la limite élastique correspondantes.
5.2 RÉSULTATS DE L’ESSAI CYCLIQUE QUASI STATIQUE
Les résultats de l’essai cyclique quasi statique, dont le protocole de réalisation est dé-
crit dans le programme expérimental, sont présentés dans cette section du mémoire. Le
déroulement de l’essai est d’abord présenté ainsi que les observations relatives. Une syn-
thèse des informations pertinentes relatives aux comportements des matériaux composant
le spécimen, les courbes hystérésis enregistrées (fig. 5.17), les courbes enveloppes expéri-
mentales associées (positives et négatives), ainsi que les courbes idéalisées élastoplastiques
force-déplacement sont ensuite illustrées.
Globalement, le comportement du spécimen a été contrôlé par la flexion qui est géné-
ralement le mode de rupture souhaité, tout particulièrement sous des charges sismiques.
Le craquage des lits de mortier, la plastification des armatures verticales, l’écrasement de
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Figure 5.16 – Courbes contraintes - déformation des échantillons d’armature 25M testés
en traction.
la maçonnerie aux coins inférieurs, qui sont les caractéristiques de ce mécanisme, ont été
répertoriés ainsi que des fissures diagonales comme les causes les plus prépondérantes de
la rupture du spécimen.
L’analyse des résultats expérimentaux permet de dire que le comportement cyclique
inélastique obtenu est caractéristique de la maçonnerie armée dominée par la flexion,
avec une forme légèrement pincée des courbes hystérésis, leur relative stabilité et une
dégradation relativement faible de la rigidité, à partir du deuxième cycle positif (+2∆y).
À l’instar de la rigidité, une perte de charge progressive a été enregistrée après « passage »
aux sommets positif (710,93 kN) et négatif (−697,98 kN) jusqu’à la stabilisation de la force
qui oscille respectivement entre 525 kN et 550 kN pour les valeurs positives (poussée) ainsi
que −500 kN et −600 kN pour les valeurs négatives (tirée).
Les premières fissures répertoriées sont celles longeant les lits de mortier aux extré-
mités inférieures, soit à la base du spécimen. D’abord, elles sont apparues au niveau du
premier lit de mortier, puis au niveau du second. Ces dernières ont été répertoriées, plus
précisément, du côté sud du spécimen de manière opposée au mur de réaction. De ce fait,
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une fissure s’amorçant au niveau du premier lit de mortier sur une longueur de 400mm a
été remarquée au moment de l’atteinte du déplacement à la plastification ∆y. Ce dernier
est caractérisé par une déformation de 0,00215 aux armatures extrêmes et au changement
de pente de la courbe enveloppe des courbes hystérésis. Ces fissures sont caractéristiques
des déformations (courbures) aux extrémités (fissures de flexion).
Les fissures et dommages répertoriés sont en grande partie localisés au niveau de la
première moitié du mur, surtout aux extrémités inférieures. Il y a eu l’écrasement des
blocs de béton remplis de coulis, le craquage de lits de mortier ainsi que le flambement
des goujons d’armatures 15M en périphéries nord et sud. C’est à ce moment qu’il y a
eu l’interruption de l’enregistrement des données provenant des potentiomètres et LVDTs
installés sur les blocs dans ces régions.
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Figure 5.17 – Courbes hystérésis expérimentales du mur.
5.2.1 Compte rendu du déroulement de l’essai cyclique
Un test préliminaire a été effectué pour la recherche du déplacement de référence, soit
le déplacement à l’amorce de la plastification ∆y qui est caractérisé par une déforma-
tion de 0,00215 aux armatures extrêmes se trouvant à la base du spécimen et caractérisé
par un changement de pente de la courbe enveloppe des courbes hystérésis. Ainsi, un
cycle d’amplitude de 0,25mm a été imposé suivant un taux de chargement de 0,025mm/s
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engendrant une force de 42 kN à l’aller (poussée) et −38,5 kN au retour (tirée). Les dé-
formations dans les jauges en périphérie restaient alors en dessous de 400µm/m. Ainsi,
1mm de déplacement du vérin a été appliqué suivant un taux de chargement de 0,05mm/s
pour une force de 166 kN à l’aller (poussée) et −138 kN au retour (tirée). Ceci a engendré
des déformations de l’ordre de 500µm/m dans la jauge installée sur le goujon à l’extré-
mité nord. L’amorce de la plastification a été atteinte pour un déplacement de l’ordre de
2mm mesuré par le potentiomètre externe attaché à la poutre de chargement (côté sud)
contrôlant le déplacement latéral en tête du spécimen pour une force de 430 kN à l’aller
(poussée) et −466 kN au retour (tirée).
Les premières fissures répertoriées sont celles longeant les lits de mortier situés aux
extrémités inférieures, soit à la base du spécimen. Les fissures sont apparues d’abord au
niveau du premier lit de mortier, puis au niveau du second. Au moment de l’atteinte
du déplacement à la plastification ∆y, une fissure du côté sud du spécimen, se trouvant
à l’opposé du mur de réaction, s’amorçait au niveau du premier lit de mortier sur une
longueur de 400mm. Ces fissures sont caractéristiques des déformations de flexion aux
extrémités inférieures du spécimen.
Au demi-cycle suivant (forces et déplacements négatifs), le potentiomètre externe affi-
chait un déplacement de 2,4mm pour une force transmise par les vérins de 446 kN. Les
jauges aux extrémités nord et sud, soit à la base du spécimen, enregistraient déjà des dé-
formations supérieures à εy = 0,00215. De plus, le changement de pente constaté à +2mm
dans la courbe force-déplacement était plus significatif. Le déplacement à l’amorce de la
plastification a donc été approximé à 2mm.
La deuxième phase du chargement, suivant le chargement-test, a débuté avec un dépla-
cement Umax = ∆y. Des multiples de ce déplacement (amplitudes imposées au mouvement
du spécimen) ont été appliqués jusqu’à l’arrêt du test.
Les premières fissures diagonales ont été observées à Umax = 2∆y, soit à un déplacement
de 4mm du côté nord du spécimen pour un chargement de 600,23 kN. Une première fissure
partait de l’extrémité nord du quatrième lit de mortier pour traverser diagonalement le
bloc de rive en dessous de ce lit. La deuxième fissure diagonale remarquée était plus proche
du milieu du spécimen et traversait partiellement le deuxième bloc de la cinquième rangée.
D’un autre côté, le lit de mortier à la base du spécimen (le premier lit) est complètement
marqué par la fissure débutant à l’amorce de la plastification. Les valeurs de la rotation
aux extrémités nord et sud enregistrées par les LVDTs sont respectivement de 0,42mm
(traction) et de −0,50mm (compression).
À Umax = −2∆y, soit −4mm du côté sud du spécimen, une fissure diagonale traverse la
troisième, la quatrième et la cinquième rangée de blocs pour cheminer suivant le cinquième
lit de mortier. Une fissure horizontale au deuxième lit de mortier, au milieu du spécimen,
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semble s’associer à cette dernière. Toutefois, leur connexion n’est pas établie puisque le lit
de mortier au niveau de cette région parait être intact. La fissure à la base, précédemment
mentionnée, s’allongeait et se développait de plus en plus. Les valeurs de la rotation aux
extrémités nord et sud enregistrées par les LVDTs sont respectivement de 0,25mm et de
0,72mm.
La courbe force-déplacement continuait son processus de changement de pente pour le
chargement en direction positive qu’en direction négative.
Au fur et à mesure de l’évolution du chargement, d’autres fissures diagonales sont ap-
parues en s’accompagnant de fissures longeant les lits de mortier dans le premier tiers du
spécimen (à Umax = 3∆y). Parallèlement, les fissures (diagonales, horizontales ou verti-
cales) existantes se développaient et s’accompagnaient de l’augmentation des valeurs de
rotation aux extrémités inférieures nord et sud jusqu’à 0,73mm et −0,79mm.
Des dommages beaucoup plus significatifs ont été remarqués à partir de Umax = 4∆y.
L’un de ces dommages est le déplacement correspondant à la résistance maximale où l’on
a enregistré des fissures qui se développaient dans l’environnement de certains instruments
installés dans le premier tiers du mur et entamant le processus d’écrasement de la ma-
çonnerie aux deux coins inférieurs. Ces écrasements ont eu lieu sur la première rangée de
blocs, puis sur la seconde et sur une partie de la troisième rangée (fig. 5.18). Ces dégâts
s’accentuaient de plus en plus, si bien que, au deuxième cycle d’amplitude 5∆y, on a en-
registré le premier dysfonctionnement d’appareils de mesure en raison de l’écrasement du
bloc servant de support (extrémité nord, 1re rangée). Les valeurs maximales de la rotation
aux extrémités jusque-là enregistrées sont de 2,88mm au nord et −1,99mm au sud.
Figure 5.18 – État d’endommagement du mur à l’atteinte de la résistance maximale (à
4 ∆y).
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À +6∆y, la hauteur de la région endommagée atteignait déjà 500mm puisque le bloc
du côté nord de la troisième rangée subissait des dommages sur toutes ses faces (fig. 5.19).
L’autre extrémité, légèrement moins endommagée en raison de la façade et du coulis qui
paraissaient intacts, a permis de continuer l’enregistrement des données (à −6∆y) via les
instruments qui y étaient attachés. Par contre, à Umax = −7∆y, les données provenant de
ce point d’instrumentation n’étaient plus valables.
Figure 5.19 – Début des dommages sévères (5 ∆y côté nord et 6 ∆y côté sud).
Les fissures et dommages s’accentuaient tellement qu’il était déjà possible de voir une
partie de l’armature horizontale au niveau de la première rangée de blocs (côté sud) du
fait de l’écrasement du bloc et du noyau de coulis. De plus, à Umax = 9∆y l’armature
verticale (extrémité nord de la façade arrière) était aussi visible. Les fissures diagonales
existantes s’accentuaient, de même que l’endommagement des blocs de béton aux coins.
Aux déplacements supérieurs, quelques fissures diagonales ont été remarquées et les
fissures précédentes s’accentuaient de plus en plus ou se convergeaient vers les points
d’instrumentation du fait des faiblesses créées par les trous d’attache de ces instruments.
Malgré une baisse de plus de 35 % de la capacité en cisaillement, les courbes hystérésis
présentaient tellement une tendance relativement stable qu’il était intéressant de continuer
l’essai afin de provoquer plus de dommages ou de flambement au niveau d’autres arma-
tures verticales ou horizontales. Ainsi, à Umax = −11∆y, en phase de déchargement (de
−22mm à 0), il s’est produit le phénomène d’instabilité au flambement dû à la réduction
de la section transversale du mur à la base. Les dommages s’étalaient sur une longueur
d’environ 3 blocs (1, 20m), soit 40 % de la longueur initiale de 7,5 blocs (3m)(fig. 5.20).
Plus précisément, environ 1 bloc au nord et 2 blocs au sud définissaient les zones endom-
5.2. Résultats de l’essai cyclique quasi statique 103
magées aux extrémités du spécimen. Il s’ensuit que la charge axiale, maintenue constante,
dépassait à ce moment la charge qui pouvait causée le flambement (flexion hors plan) du
spécimen.
Figure 5.20 – Écrasement des blocs et du coulis aux extrémités nord et sud du mur à la
fin de l’essai.
5.2.2 Rigidité du spécimen
L’évaluation de la dégradation de la rigidité du spécimen, au cours de l’essai cyclique,
est faite en analysant le rapport de la charge latérale appliquée au déplacement maximal
d’un cycle donné tout en suivant l’approche utilisée par Julie Therrien-Truchon [117]. Ces
différentes valeurs de rigidité sont ensuite normalisées par rapport à la rigidité correspon-
dant au premier cycle positif de l’essai (231,36 kN·mm).
L’analyse de la variation de la rigidité, illustrée par la figure 5.21, montre que la dé-
gradation de la rigidité du spécimen chute brutalement entre le premier cycle (amplitude
∆y = 2mm) et le deuxième cycle (amplitude 2∆y = 4mm) c’est-à-dire de 36,65 % à l’allée
(forces et déplacement positifs) et 39,84 au retour (forces et déplacement négatifs). Cette
perte de rigidité correspond à l’apparition des fissures diagonales et à l’émergence d’autres
fissures au niveau des lits de mortier dans le premier tiers du mur. Ceci permet d’expliquer
le caractère « rigide » ou « fragile » de la maçonnerie qui est renforcé, dans le cadre de ce
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projet, par la présence du noyau de coulis et des armatures. Par contre, entre le premier
demi-cycle positif et le demi-cycle négatif suivant, la perte de rigidité est de 6,44 %.
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Figure 5.21 – Variation de la rigidité normalisée en fonction du déplacement.
La dégradation de la rigidité présente moins d’écarts entre les cycles successifs suivants.
Ces derniers décroissent progressivement avec l’amplitude du déplacement. Par consé-
quent, entre le troisième cycle d’amplitude 3∆y = 6mm et le dernier cycle d’amplitude
11∆y = 22mm, l’évolution de la dégradation de la rigidité est plutôt stable.
Pour les valeurs positives, la résistance maximale a été atteinte à 4∆y = 8mm avec
une perte de rigidité de 61,90% par rapport à la rigidité initiale et 8,19 % par rapport à
la rigidité du cycle précédent (amplitude 3∆y = 6mm). Pour les valeurs négatives (tirée,
sud), la perte de rigidité est d’environ 63,69 % par rapport à la rigidité initiale et 8,89 % par
rapport à la rigidité du cycle précédent (en valeurs négatives) . La fin de l’essai correspond
à une perte de rigidité de 91,90 % par rapport à la rigidité initiale, soit une réserve de
rigidité de 8,1 %.
Le mur étant endommagé à chaque étape de déplacement, la dégradation de la rigidité
à chaque cycle est plus importante en direction négative qu’en direction positive jusqu’à
la fin du demi-cycle d’une amplitude de 12mm. Ensuite, les valeurs sont plutôt proches
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ou dans l’ordre inverse par rapport aux précédentes.
La perte de rigidité relative à la répétition d’un cycle, après l’apparition des fissures
diagonales, varie de 0,60 % à 2,80 % pour les valeurs positives (poussée) et 0,51 % à 2,47 %
pour les valeurs négatives (tirée).
Dans l’ensemble, le spécimen parait être très rigide, même en présence des fissures
débutant dans les lits de mortier (2e cycle d’une amplitude de 2mm, allée et retour). Une
fois les fissures diagonales amorcées (1er et 2e cycle d’une amplitude de 4mm), une perte
importante de rigidité a été remarquée. Cette dernière peut être attribuée au processus
d’éclatement de l’enveloppe en maçonnerie à la suite des déformations qui y sont le siège.
La présence du coulis et des armatures permet une reprise en charge jusqu’à la rupture.
Ceci permet d’expliquer la dégradation plus ou moins stable de la rigidité à partir de 8mm
(correspondant à la force maximale) jusqu’à 22mm (fin de l’essai).
5.2.3 Résistance du montage
L’analyse des résultats relatifs à la résistance du spécimen, suivant différents états
d’endommagement, comparée à la résistance maximale en direction positive (Fmax =
710,93 kN), permet de voir que la résistance correspondant à l’apparition des premières
fissures (horizontales dans les trois premiers lits de mortier) a été atteinte à environ 60 %
à 65 % de la résistance maximale contre environ 85 % pour la résistance correspondant à
l’émergence des fissures diagonales. Ceci confirme le comportement fragile de la maçonne-
rie en ce qui concerne la succession plus ou moins rapide des états d’endommagement qui
est atténué, dans le cadre de ce projet, par l’injection du coulis et le renfort d’armatures.
La résistance « post-peak » équivaut à 80 % de Fmax, soit 568,7 kN qui est généralement
utilisée comme critère d’arrêt dans plusieurs essais cycliques. Cette résistance est supé-
rieure de 37,4% à la résistance correspondant à la fin de l’essai par instabilité sous forme
de flambement, soit 413,87 kN (58 % de Fmax).
Du fait de l’endommagement créé lors des cycles en direction positive, les résistances en
direction négative sont toujours plus petites au début du test du 1er cycle d’une amplitude
de 12mm, du 2e cycle d’une amplitude de 16mm et à la fin de l’essai. Ainsi, la résistance
maximale, en direction négative, équivaut à 98,18 % de celle en direction positive. Par
contre, les rapports de résistance sont toujours supérieurs à 92,96 %. Par conséquent, peu
de perte de résistance a été relevée entre un cycle positif et son correspondant négatif.
D’un autre côté, la variation de la résistance entre les deux premiers cycles successifs, en
direction positive, est similaire à celle en direction négative. De ce fait, on a enregistré,
après la deuxième étape de chargement (Umax = 2∆y), pratiquement la même variation
maximale c’est-à-dire une augmentation de la résistance de 22,69 % en direction positive
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contre 24,90 % en direction négative. La variation est deux fois plus faible pour les étapes
successives suivantes.
Le tableau 5.15 présente les pourcentages de variation de la résistance, aux premiers
cycles, en direction positive et en direction négative.
Tableau 5.15 – Variation de la résistance en fonction
de l’amplitude des cycles
Classe d’amplitude % de résistance % de résistance
(mm) (Nord) (Sud)
2-4 22,69 24,90
4-6 10,01 10,13
6-8 6,19 7,08
8-10 1,04 0,48
10-12 11,20 12,42
12-14 9,68 3,77
14-16 0,86 4,34
16-18 2,70 7,62
18-20 3,77 5,89
20-22 9,12 4,15
La répétition d’un cycle occasionne, en générale, une dégradation de la résistance va-
riant de 3,62 % à 8,44 %. Les écarts sont de 11,98 % et 12,92 % ce qui correspond respec-
tivement au début des dommages sévères (écrasement de la maçonnerie aux extrémités
inférieures et pertes de points d’enregistrement) et la fin de l’essai.
5.2.4 Capacité de dissipation d’énergie du mur
L’énergie totale dissipée par le spécimen a été évaluée à la fin de quelques cycles corres-
pondant à des états d’endommagement donnés, pour les directions de chargement positive
et négative. Le calcul repose sur le principe que l’énergie fournit par cycle qui est égale à
l’énergie dissipée par l’amortissement, approximativement, par l’amortissement visqueux
équivalant [101]. L’énergie dissipée a été estimée par le calcul de l’aire, sous les boucles
d’hystérésis sélectionnée, en utilisant la règle du trapèze comme illustrée à la figure 5.22.
L’énergie totale dissipée est définie par l’équation suivante :
E = 12 (∆2 −∆1) (L2 + L1) (5.6)
L’équation suppose une ligne droite entre les deux points donnés et calcule l’aire à
l’intérieur de la boucle d’hystérésis en ajoutant la zone sous les points donnés (∆1, L1) et
(∆2, L2) tout en soustrayant la zone sous les points donnés (∆3, L3) et (∆4, L4).
où :
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Figure 5.22 – Fraction de l’énergie dissipée par amortissement durant un cycle.
– E : énergie entre les points de mesure 1 et 2 ( kN·mm) ;
– ∆1 et ∆2 : déplacements respectifs aux points de mesure 1 et 2 (mm) ;
– L1 et L2 : forces respectives aux points de mesure 1 et 2 ( kN).
L’énergie totale dissipée par le mur à l’atteinte de la résistance maximale est de
2795,92 kN·mm contre 6382,961 kN·mm pour l’énergie dissipée à la fin de l’essai. À 80%
de la résistance, après le sommet, l’énergie dissipée est évaluée à 4668,287 kN·mm.
5.2.4.1 L’amortissement hystérétique équivalant
L’amortissement hystérétique équivalant a été évalué pour les états d’endommagement
précédemment considérés. Il est défini par l’équation suivante :
ξeq =
ED
2piu20k
= ED4piESo
(5.7)
où :
– ED est l’énergie dissipée ;
– u0 est l’amplitude ;
– k est la rigidité du système ;
– ESo est l’énergie de déformation maximum.
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Le tableau 5.16 présente une synthèse des informations relatives à l’évaluation de l’éner-
gie dissipée lors des états d’endommagement spécifiques du mur et d’autres paramètres
associés.
Tableau 5.16 – Énergie dissipée en fonction des états d’endommagement
spécifiques du mur et de l’amortissement visqueux équivalant
État Énergie Énergie Amortissement
d’endommagement dissipée de déformation visqueux
( kN·mm) maximale, ( kN·mm) équivalent
Fissuration diagonale 1561,90 1223,40 0,102
Résistance maximum 3490,74 2860,63 0,097
Résistance à 80% Pmax 5344,36 3953,27 0,108
Rupture 6382,96 4569,33 0,111
5.2.5 Courbe de comportement réel et courbe idéalisée
élastoplastique
La courbe de comportement cyclique réel de la maçonnerie armée, aussi appelée la
courbe enveloppe des courbes hystérésis enregistrées, a été tracée pour chaque direction
d’application de la charge latérale. Pour ce faire, les points de la force latérale maximale
ont été reliés pour chaque premier cycle des boucles hystérésis.
L’approche pour le calcul de la courbe élastoplastique considère le déplacement ul-
time, ∆u, comme le déplacement à 20 % de la dégradation de la charge maximale (Pu =
0,80Pmax). La raideur sécante est calculée en utilisant le point correspondant à la première
plastification de la barre extrême (εy = 0,00215) et l’origine du repère force-déplacement.
La charge maximale dans la réponse élastoplastique idéalisée est calculée de telle sorte
que l’aire sous la courbe élastoplastique égale l’aire sous la courbe de comportement réel.
Les paramètres de tracé de la courbe élastoplastique idéalisée sont les suivants :
– ∆′y : déplacement lors de la première plastification de l’armature verticale extrême
(mm) ;
– P ′y : charge latérale lors de la première plastification de l’armature verticale extrême
( kN) ;
– ∆y : déplacement à l’amorce de la plastification de la courbe idéalisée élastoplastique
(mm) ;
– Py : charge latérale maximale de la courbe idéalisée élastoplastique ( kN) ;
– ∆u : déplacement à la dégradation de 20% de la charge maximale (mm) ;
– ∆P−max : déplacement à la charge maximum de la courbe de comportement réel
(mm) ;
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– Pmax : charge latérale maximale de la courbe de comportement réel ( kN).
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Figure 5.23 – Courbe de comportement réel et courbe idéalisée élastoplastique.
Le tableau 5.17 résume les principaux éléments utilisés pour le tracé de ces deux
graphes. La figure 5.23 montre la courbe de comportement réel et la courbe idéalisée
élastoplastique pour le spécimen du mur en maçonnerie armée dans les deux directions.
Tableau 5.17 – Paramètres de la courbe idéalisée et de duc-
tilité
Direction P ′y Py ∆′y ∆y ∆u µ∆
(kN) (kN) (mm) (mm) (mm)
Nord-Poussée 440 597,90 2,01 2,72 22,08 8,11
Sud-Tirée 425 586,34 1,99 2,75 22,13 8,05
Moyenne 433 592,12 2,00 2,74 22,11 8,08
5.2.6 Capacité de déformation du spécimen
La performance du spécimen, au regard des conditions d’appui et de chargement, peut
être évaluée par sa capacité à se déformer avant d’atteindre la rupture ou par un état
d’endommagement donné. La capacité de déformation du spécimen est conditionnée par
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les propriétés mécaniques des matériaux constitutifs et par l’interaction qui existe entre
ces différents éléments. Ils engendrent un état d’endommagement donné lorsque le système
n’est plus en mesure de contenir les déformations qui y sont le siège.
Les lits de mortiers ont été les premiers concernés par les dommages répertoriés au
cours de l’essai. En effet, les trois premiers lits ont été véritablement fissurés dès le pre-
mier cycle à 4mm d’amplitude. Cet état d’endommagement correspond à une distorsion
(déplacement/hauteur) de 0,14 % pour une hauteur de 2850mm de l’axe des vérins (point
d’application de la charge latérale) par rapport à la base du mur. À 8mm de déplacement,
soit à une distorsion de 0,28%, la résistance maximale du spécimen a été atteinte. Le
mur reprenait alors les déformations résultantes avec quelques fissures diagonales et hori-
zontales au niveau des lits de mortiers comme les dommages répertoriés. Les dommages
sévères ont eu lieu dès le premier cycle de déplacement à 12mm ce qui correspond à 80 %
« peak, post-peak ». Il s’agit donc d’une distorsion de 0,42 %. De plus, les dommages pre-
naient plus d’ampleur à 0, 49 % avec interruption de l’enregistrement au niveau de certains
potentiomètres et LVDTs. Le dernier état d’endommagement, soit la rupture du spécimen
ou la fin de l’essai, correspond à une distorsion de 0,77 %.
5.2.7 Déformation du mur en trois points
Trois potentiomètres horizontaux ont été installés pour prélever des données relatives
à la déformation du spécimen en trois points, soit à 100mm, à 1300mm et à 2500mm par
rapport à la base. L’analyse des résultats prélevés montre que la variation (en décroissance)
du déplacement est quasiment linéaire dans la première moitié du mur pour tous les
premiers cycles du test. Cette variation est plus lente dans les 1000mm qui suivent pour
ensuite augmenter à nouveau à la base du mur. Environ 89 % du déplacement latéral total
est enregistré au niveau de la dernière rangée de maçonnerie, soit à 2500mm contre 47 %
pour la 7e rangée à 1300mm et 33 % pour la 1re rangée à 100mm.
Les déplacements enregistrés sont plus significatifs à la base que dans le reste du spéci-
men, car, à 3,5 % de la hauteur du mur, on enregistre 33 % du déplacement total latéral.
Au contraire, pour la première moitié du mur, les rapports de hauteur et ceux de dépla-
cement sont à peu près les mêmes. La variation est du même ordre de grandeur pour les
cycles d’amplitudes positives et ceux d’amplitudes négatives avec une différence marquée
à la base.
La distorsion (déplacement latéral/hauteur) est très faible puisque, du côté nord, elle
est en tout temps inférieure à 0,43 %, et ce, peu importe la rangée de maçonnerie. À l’instar
de la variation du déplacement en fonction de la hauteur, la distorsion est aussi beaucoup
plus significative à la base. La figure 5.24, illustre cette variation du déplacement pour les
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premiers cycles du test tout en permettant d’apprécier ses profiles dans les deux directions
de chargement.
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Figure 5.24 – Variation du déplacement latéral en fonction de la hauteur.
5.2.8 Courbures du mur
Les courbures relatives à la hauteur du mur ont été déterminées sur la base de profils
de déformations trouvés à l’aide des déplacements mesurés à partir de trois séries de
potentiomètres placés le long des côtés nord et sud du mur comme illustrés à la figure 5.25.
Les courbures ont été déterminées à l’aide d’informations prélevées au premier cycle de
chaque amplitude de déplacement. Les déformations calculées ont été normalisées par
rapport à la longueur d’un potentiomètre donné et sont représentées à la mi-hauteur de
la distance de mesure. À partir d’une certaine amplitude, les données de déplacement
n’étaient plus disponibles à cause des dommages enregistrés aux points de fixation des
potentiomètres de déplacement dans le premier tiers du mur.
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La courbure moyenne pour une section donnée est définie par l’équation suivante :
φ =
|∆T |
Lpot.
+ |∆C |
Lpot.
dpot.
(5.8)
où :
– φ : la courbure à une section transversale donnée (1/mm) ;
– ∆T et ∆c : les déplacements enregistrés respectivement des côtés tendus et compri-
més (mm) à chaque point de mesure d’un potentiomètre ;
– lpot. : la distance entre les points de mesure du potentiomètre (mm) ;
– dpot. : la distance horizontale dans le plan du mur entre les potentiomètres corres-
pondants (mm).
Le profil de courbures en fonction de la hauteur du spécimen est donné à la figure 5.25.
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Figure 5.25 – Courbures du mur en fonction de la hauteur.
La courbure finale a été définie pour le déplacement correspondant à 20 % de la dégra-
dation de la charge maximale dans les deux directions de chargement.
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Le tableau 5.18 montre les valeurs des paramètres de la courbure du mur et la valeur
de la ductilité en courbure du spécimen qui est définie par l’équation suivante :
µφ = φu/φy (5.9)
Tableau 5.18 – Ductilité en courbure du spécimen
Direction M ′y My φ′y φy φu µφ
( kN·m) ( kN·m) (rad/m) (rad/m) (rad/m)
Nord-Poussée 577,2 1683,44 0,0001 0,0011 0,00629 5,76
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Figure 5.26 – Courbes M-Phi réelle et idéalisée.
5.2.9 Déplacement latéral au somment dû au cisaillement
L’influence du cisaillement sur le déplacement latéral au sommet du spécimen a été
évaluée à la suite des données collectées par les potentiomètres installés sur le spécimen.
Deux expressions ont été utilisées à cet effet ; celle de Massone et Wallace [84] ainsi que
celle de Hiraishi [65] et Brammer [28].
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Pour Massone et Wallace [84], le déplacement latéral dû au cisaillement est donné par
la formule suivante :
∆cis. =
√
((D21 − h2)−
√
(D22 − h2)
2 +
(1
2 − α
)(
V1 − V2
l
)
h (5.10)
où :
– ∆cis. : le déplacement en cisaillement moyen ;
– D1 et D2 : les déplacements mesurés des diagonales 1 et 2 du spécimen ;
– h : la hauteur du panneau de mur ;
– V1 et V2 : les déplacements verticaux mesurés des extrémités supérieures respective-
ment du côté nord et du côté sud du spécimen ;
– l : la longueur du mur ;
– α : la distance du sommet du modèle géométrique au centre de rotation de la distri-
bution des courbures égale à 0,67.
Hiraishi [65] et Brammer [28] proposent la formule suivante pour l’évaluation du dé-
placement latéral au sommet dû au cisaillement :
∆cis. =
d
2L (δd2 − δd1)−
h2
6(2du + h)
(δv1 − δv2)
L
(5.11)
– le mur est de longueur L, de hauteur H et de diagonale d ;
– les points d’extrémités supérieures peuvent se translater horizontalement par u1 et
ur et verticalement par v1 et vr ;
– les points d’extrémités inférieures peuvent se translater seulement horizontalement
par ul,lw et ur,lw ;
– δd1 et δd2 désignent les allongements des diagonales 1 et 2 ;
– δh1 et δh2 désignent les allongements des éléments horizontaux ;
– δv1 et δv2 désignent les allongements des éléments verticaux ;
– la position du panneau par rapport au sommet du spécimen est désignée par du.
Le tableau 5.19 présente les valeurs du déplacement latéral au sommet dû au cisaille-
ment pour chacune de ces deux formules en comparaison aux valeurs de déplacement
latéral global.
5.2.10 Zone de rotule plastique
La longueur équivalente de la région de la rotule plastique lp peut être évaluée par
l’équation proposée par Paulay et Priestley [99] pour la détermination de ∆u qui intègre
le déplacement à l’amorce de la plastification et un déplacement résiduel.
∆u =
φyH
2
3 + (φu − φy) (lp)
(
H − lp2
)
(5.12)
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Tableau 5.19 – Déplacement latéral au sommet du spécimen dû au cisaille-
ment
État d’endommagement Déplacement latéral Cisaillement Cisaillement
au sommet [84] [28], [65]
Résistance maximale
Nord 8 2,16 1,95
Sud −8 2,30 2,07
où :
– ∆u : le déplacement du mur à l’ultime correspondant à 80% Pmax ou à la fin de
l’essai ;
– φy : la courbure élastique du mur ;
– φu : la courbure ultime du mur ;
– H : la hauteur du spécimen ;
– lp : la longueur de la rotule plastique.
Le tableau 5.20 présente les données relatives à la zone de rotule plastique.
Tableau 5.20 – Longueur équivalente de la ré-
gion de la rotule plastique
État d’endommagement lp (mm) lp/L (%)
Dommages sévères 887,45 31,14

Chapitre 6
CONCLUSION ET
RECOMMANDATIONS
Les recherches relatives à ce mémoire de maîtrise entrent dans le cadre du projet de
la reconstruction d’Haïti à la suite des conséquences catastrophiques du tremblement de
terre du 12 janvier 2010. Les comportements sismiques de la maçonnerie non armée et de
la maçonnerie armée, en ce qui concerne leurs performances, ont constitué les principaux
sujets d’analyses au cours de cette étude. Ainsi, quatre objectifs ont été fixés.
De plus, une revue exhaustive des facteurs influençant le comportement sismique de
la maçonnerie (maçonnerie de remplissage avec et sans cadre, maçonnerie confinée et
maçonnerie armée) a été présentée. À la lumière de ces facteurs, l’analyse de l’état de l’art
spécifique à la maçonnerie a été faite ainsi que les modes de ruptures des structures en
maçonnerie.
Aussi, pour la contribution expérimentale, un mur en maçonnerie armée rempli de coulis
à « échelle réelle » a été dimensionné suivant la norme canadienne de conception de la
maçonnerie [39] et le code américain correspondant, MSJC 2011 [82], avec un chargement
axial de 0, 10Agf ′m. Les calculs de capacité ont été présentés dans le chapitre 3 de ce
document, tandis que les résultats expérimentaux on été présenté dans le chapitre 4.
6.0.11 Conclusions
Le mur étudié dans ce mémoire de maîtrise présente principalement un comportement
en flexion comme expliqué dans le chapitre relatif au dimensionnement du mur. Le test
cyclique effectué a occasionné des dommages caractéristiques d’une rupture en flexion,
particulièrement des fissures au niveau des lits de maçonnerie dans le premiers tiers du
mur, l’écrasement des blocs et le flambement des armatures verticales aux extrémités
inférieures. Des fissures diagonales ont été aussi répertoriées, mais moins importantes que
les dégâts enregistrés aux extrémités inférieures. Il s’ensuit qu’il y a eu une prédominance
des dommages relatifs à la rupture en flexion.
Les travaux de recherches présentés dans la revue de littérature ont permis d’établir
quelques similitudes et quelques divergences de comportement entre les principaux types
de mur en maçonnerie. Si les deux premiers (maçonnerie de remplissage et maçonnerie
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confinée) présentent un comportement fragile par rapport aux efforts latéraux en plan, la
maçonnerie armée, tant qu’à elle, est bien dimensionnée et remplie de coulis en plus de
présenter des similitudes de comportement au béton armée avec moins de ductilité.
Contrairement à la maçonnerie de remplissage qui présente un problème d’interaction
entre le panneau du mur et le cadre structural, la maçonnerie confinée s’offre comme une
alternative pour les bâtiments relativement de faibles hauteurs. Par contre, il y a similitude
en ce qui concerne leur déformée en cisaillement, particulièrement les coins supérieurs, où
on répertorie généralement l’écrasement de la maçonnerie.
Les essais de caractérisation de la maçonnerie en compression remplie de coulis (mais
non armée), réalisés sur les prismes, confirment le caractère fragile de la maçonnerie non
armée même lorsqu’elle est remplie de coulis, contrairement au montage expérimental
(armé horizontalement et verticalement) qui a démontré une réserve de capacité après la
fissuration, et même après avoir atteint la résistance maximale.
Enfin, le spécimen a montré une performance structurale intéressante au regard des
critères de performance évalués et analysés. La réserve de résistance évaluée à la fin de
l’essai et la capacité de dissipation d’énergie du mur, sont d’une importante considération.
6.0.12 Recommandations pour les travaux futurs
Suites aux recherches effectuées au cours de ce projet ayant un lien direct ou indirect
avec les objectifs fixés, quelques recommandations pour les travaux à venir sont formulées
en vue de mieux caractériser le comportement sismique de la maçonnerie :
1. Caractériser le comportement sismique d’un spécimen de même type avec armatures
verticales sans chevauchement à la base.
2. Caractériser le comportement sismique d’un spécimen de même type avec ouvertures
(porte ou fenêtre).
3. Comparer la réponse de ce spécimen avec celles de spécimens en maçonnerie de
remplissage et en maçonnerie confinée.
4. Élaborer de modèles numériques pour la prédiction de réponse des spécimens de
mêmes caractéristiques.
Annexe A
MAÇONNERIE
A.1 HISTORIQUE DE LA MAÇONNERIE
Les structures en maçonnerie sont construites depuis les premiers jours de l’humanité,
non seulement pour usage d’habitation, mais aussi pour la beauté et la gloire des différentes
civilisations qui se sont succédé. La pierre a été la première unité de maçonnerie utilisée,
mais aussi dans des structures fantastiques comme le « ring Stonehenge » en Angleterre
dans la plaine Salisbury vieux de 4000 ans. On peut aussi citer les pyramides égyptiennes à
Gaza vielles de 2500 ans avant J.-C., la Grande Muraille de Chine de 1500 km de longueur
et la pyramide El Castillo de Chicen Itza dans le Yucatan au Mexique construite entre
l’an 700 et l’an 900 avant notre ère. Un peu plus tard ont été construits le Taj Mahal en
Inde entre 1651 et 1653, la citadelle Laferrière en Haïti érigée entre 1805 et 1820, etc. Tous
ces ouvrages attestent de la durabilité de la maçonnerie et montrent qu’elle peut traverser
des millénaires si des entretiens y sont faits.
Les unités de maçonnerie de béton sont apparues au milieu du XIX siècle où les ciments
de meilleure qualité faisaient leur apparition. Les premiers blocs n’étaient pas populaires
parce qu’ils étaient solides et, par conséquent, lourds à manœuvrer. Ainsi, les recherches
relatives à la technique de fabrication des blocs creux avec des moules en bois sont apparues
en 1866 facilitant la mise en place et la réduction de l’utilisation du mortier comme liant
entre les unités. Un mélange équitable de ciment, de sable et d’eau est placé dans le moule
et damé à la main. Le moule est alors enlevé et l’unité de maçonnerie est soumise à une
cure à l’air [70], [50].
En 1914, le damage à la main est remplacé par un damage mécanique et, en 1924, une
machine pour le démoulage a été introduite. Une avancée significative s’est produite en
1939 lorsque le damage du mélange de béton malaxé a été remplacé par la vibration sous
pression [50].
La technique de cure a aussi progressé à son tour. La cure à l’air sous une pulvérisation
d’eau, de temps à autre, a été remplacée par la cure sous vapeur d’eau, l’étuvage sous
pression atmosphérique, le haut étuvage ou l’autoclavage, un système de cure à brûler [50].
D’un point de vue structural, l’utilisation massive des unités de maçonnerie a été faite
afin de construire des murs de grande épaisseur pouvant reprendre les charges gravitaires,
119
120 Annexe A. MAÇONNERIE
alors que les charges latérales (vent et séisme) ont été ignorées (Amrhein, J. E. (2009)).
Pendant plusieurs siècles, la seule méthode de conception disponible était « rule of thumb »
(règle d’or) appelée maintenant méthode empirique. Ce n’est que depuis quelques dé-
cennies que les structures de maçonnerie ont été conçues en utilisant des méthodes de
calculs de structure non empiriques et, plus récemment, des logiciels de calcul de la ma-
çonnerie [70]. Au cours de l’histoire de l’humanité, des séismes majeurs se sont produits
détruisant ou endommageant des structures, particulièrement celles en maçonnerie. Par
conséquent, la vulnérabilité de ces structures quant à la reprise des charges latérales a
été démontrée. Beaucoup d’outils et de techniques ont été inventés afin d’améliorer le
comportement sismique des structures en maçonnerie et les codes de calculs relatifs.
Plus tard, entre 1930 et 1940, les armatures de renforcement ont été introduites dans les
constructions en maçonnerie afin d’augmenter la résistance de ces structures par rapport
aux secousses sismiques. Elles ont aussi facilité une réduction significative au niveau des
épaisseurs pratiquées dans les murs en maçonnerie non armée, des structures de plus en
plus ductiles et légères découlant du développement des méthodes rationnelles de concep-
tion prenant en compte les effets du vent et du séisme.
Aux États-Unis, beaucoup d’immeubles ont été construits dans les années 1970 en
maçonnerie armée comme en témoigne la construction de l’immeuble de 13 étages de
l’hôtel Hilton Pasadena complétée en 1971 en Californie, région considérée comme l’une
de celles au monde ayant une activité sismique élevée. Par conséquent, une diversité s’est
ainsi associée puisque le mur en maçonnerie est complètement ou partiellement rempli de
coulis (Amrhein, J. E. (2009)).
De plus, la maçonnerie armée injectée de coulis dont le comportement est plus proche
du béton armé que la maçonnerie non armée est le type principal de construction en
maçonnerie aux États-Unis dans les régions à risque sismique élevé. Par contre, en Europe,
en Amérique latine et dans beaucoup d’autres régions de la planète, les constructions
traditionnelles avec ou sans renforcement des joints de mortiers prévalent jusqu’à présent
parmi les constructions en maçonnerie.
Une initiative récente a été menée en Europe pour introduire du béton cellulaire auto-
clavé (AAC) dont le poids est beaucoup plus faible que les unités en maçonnerie, CMU.
Ce dernier est formé de béton traité thermiquement à l’autoclave ce qui permet d’obtenir
un béton cellulaire aéré de meilleure résistance.
Plusieurs recherches ont été menées sur la maçonnerie et les données disponibles depuis
plusieurs décennies nous renseignent davantage sur la résistance, la rigidité, la ductilité et
la capacité de dissipation d’énergie de ces structures et, par conséquent, sur leur perfor-
mance sismique. Ainsi, plusieurs codes de calcul des structures en maçonnerie prenant en
compte les charges sismiques ont vu le jour. Le code canadien de calcul des ouvrages en
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maçonnerie [40], le code américain « Exigences du code du bâtiment pour les structures
de maçonnerie » [83], la norme de conception des structures en maçonnerie armée de la
Nouvelle-Zélande [95] et les codes européens « calcul des ouvrages en maçonnerie » [52]
et « conception et dimensionnement des structures pour leur résistance aux séismes » [53]
sont les principaux codes et normes utilisés dans le monde pour le calcul de ces struc-
tures ou la rédaction de nouvelles dispositions. Puisque l’amélioration de la performance
sismique de la maçonnerie que visent ces codes et normes de dimensionnement à travers
les recherches relatives n’est liée qu’au degré de compréhension des phénomènes naturels
(vent, séisme et autres) et des lois de comportement des matériaux utilisés, il est de plus
en plus important d’approfondir ces recherches pour une meilleure relation (ou interac-
tion) entre les sollicitations qu’induisent ces phénomènes et les matériaux composant les
structures.
A.2 MAÇONNERIE DE BÉTON
Les unités en maçonnerie de béton définies comme solides ou creuses sont généralement
formées de noyaux creux facilitant la cure ou la cuisson et contribuant à une diminution
de leur masse sans affecter la performance. Les unités avec les cellules qui représentent
moins de 25% de l’aire brute sont définies comme solides, tandis qu’elles sont dénommées
creuses dans le cas contraire. Les unités en béton, les unités en argile, le béton cellulaire
autoclavé (AAC), les unités en roches (pierre) et les unités en verres [85] sont considérés
comme de la maçonnerie.
Les unités en maçonnerie de béton sont choisies en fonction de l’utilisation souhaitée
(structurale ou non) et de l’apparence. Les unités sont généralement spécifiées par le
poids, le type ou la force [70]. Trois catégories de poids sont définies : poids léger, poids
moyen et poids normal. Les granulats légers en général sont, par extension, laitier de haut
fourneau ou des matériaux analogues appropriés, tandis que les unités de poids normal
sont fabriquées à partir de sable, gravier, pierre concassée ou refroidie à l’air ou granulats
de scories de haut-fourneau [70].
Les blocs de béton d’aujourd’hui, couramment appelés unité en maçonnerie de béton
(CMU, Concrete Masonry Unit), sont généralement fabriqués par vibration de mélange
de ciment portland, sable et agrégats dans un moule sous pression et la cure à vapeur
sous basse pression ou haute pression. Dans certains cas, ils sont exposés au dioxyde de
carbone dans une chambre à cure afin de réduire le retrait subséquent des unités.
En fonction de l’humidité, les unités creuses en maçonnerie de béton et porteuses sont
classées en deux types :
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– Type I : les unités à humidité contrôlée répondant aux exigences d’humidité de la
norme ASTM C90 [21] ;
– Type II : les unités à humidité non contrôlée. D’une manière générale, les unités en
maçonnerie de béton (CMU) sont généralement classées en deux groupes qui sont la
brique et le bloc [26].
A.2.1 La brique de béton
Les briques de béton sont spécifiquement des unités solides utilisées pour des objectifs
spéciaux. La norme ASTM C55-11 [18] « Standard Spécification for Concrete Building
Brick » définit la brique de béton comme une unité de maçonnerie en béton avec une
largeur maximale de 4 pouces et un poids qui permet sa manipulation avec une seule
main. Elle est fabriquée pour un usage général en non-revêtement et elle sert d’application
utilitaire.
Les briques de béton peuvent être obtenues par le processus d’extrusion, semblable à
celui utilisé pour la fabrication des briques d’argiles, sauf que les cellules sont généralement
inexistantes. La texture de la surface, le processus de découpage et l’empilement des unités
pour la cure suivent généralement la même approche.
Les briques de construction en béton et autres unités solides de placages en béton,
ainsi que les unités utilisées en façade sont généralement plus petites que les unités en
maçonnerie de béton conformes à la norme ASTM C90 [21].
La norme ASTM C55 [18] définit les limites d’absorption d’eau d’une brique en fonction
de sa classe de densité (poids léger : moins que 105 lb/pi3, poids moyen : entre 105 et 125
lb/pi3 , poids normal : 125 lb/pi3 ou plus) et sa classe de résistance. Les unités comportant
des trous (allégeant le poids et pouvant faciliter l’adhésion du mortier) ne doivent pas avoir
plus de 25 % de l’aire brute comme section de ces trous.
La brique est produite à partir d’un mélange convenable d’un ensemble de matériaux
dont le ciment portland, l’eau et les agrégats de dimension et de proportion similaires à
celles d’une brique d’argile. Elle est d’usage structural ou architectural et se retrouve dans
la catégorie « Grade N » suivant qu’elle est utilisée comme unité de façade ou architec-
turale dans les murs extérieurs ou lorsque l’utilisation en haute résistance et résistance
à la pénétration de l’humidité et de l’action du gel sévère sont souhaitées. La catégorie
« Grade S » comprend les briques utilisées généralement pour une résistance modérée et
lorsqu’une résistance à l’action du gel et à la pénétration de l’humidité s’avère nécessaire.
Ces unités sont classées en deux types, pour chacune des classes précédemment définies,
qui sont les suivantes :
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– Type I : des unités à humidité contrôlée qui doivent se conformer aux exigences de
teneur en humidité de la norme ASTM C55 [18] ;
– Type II : des unités à humidité non contrôlée.
La brique de façade en silicate de calcium est une unité de maçonnerie solide conforme
à la norme ASTM C73 [19]. Ces unités sont fabriquées principalement avec du sable de
silice, de la chaux hydratée et de l’eau. Elles sont fabriquées en deux classes : classe SW
et classe MW.
– La classe SW est nécessaire où l’exposition à l’humidité en présence de gel est prévue.
– La classe MW est autorisée où l’exposition anticipée à des températures de congéla-
tion, mais sans saturation en eau.
Les unités de classe SW ont un minimum de résistance en compression permise relative
à la surface brute de 4,500 lb/po2 ( psi) (31,0MPa) (moyenne des trois unités), mais pas
moins de 3,500 psi (24,1MPa) pour toute unité individuelle. Cependant, les unités de classe
MW ont un minimum de résistance en compression permise relative à la surface brute de
2,500 psi (17,2MPa) (moyenne des trois unités), mais pas moins de 2,000 psi (13,8MPa)
pour une unité individuelle.
La norme ASTM C744 [20] est utilisée pour la fabrication des unités de maçonnerie
en silicate de calcium, communément appelées unités en maçonnerie de béton « vitré ou
lustré ». Les surfaces précises exposées de ces unités sont recouvertes au cours de leur
fabrication avec de la résine, du filler inerte ou du ciment et du filler inerte pour produire
une face lisse en forme de carreau.
Les exigences relatives à la résistance et à l’absorption des briques en béton sont données
dans le tableau ??.
Tableau A.1 – Les exigences relatives à la résistance et à l’absorption des briques en
béton
Résistance en compression, Absorption d’eau, Max.,
Min pour brique en béton ( psi) (moy. de 3 unités)avec poids
du béton séché au four (lb/pi3)
Surface nette moyenne Classification en fonction du poids
Grade Moy. de Unité Poids léger, Poids moyen, Poids normal,
3 unités individuelle moins que 105 entre 105 et 125 125 ou plus
N 3500 3000 15 13 10
S 2500 2000 18 15 13
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A.2.2 Le bloc
Le bloc de béton est le produit de maçonnerie de béton le plus courant et le plus utilisé.
Il y a le bloc plein, avec moins de 25% de réduction de l’aire brute de la section, et le bloc
creux, avec 40-50% de réduction de l’aire brute de la section. Les trous du bloc creux sont
utilisés pour placer de l’acier de renforcement et pour réduire le poids des unités.
Il y a deux catégories d’unité de maçonnerie creuses :
– Les « unités standards » pour lesquelles aucune dimension globale (largeur, hauteur,
longueur) ne doit être différente des dimensions standards de plus de 1/8 de pouce.
– Les unités caractéristiques qui se conforment à d’autres spécifications.
La norme ASTM C90 « Standard Spécification for Loadbearing Concrete Masonry
Units » [21] traite des blocs porteurs, tandis que les blocs non porteurs sont traités par
la norme ASTM C129 « Standard Spécification for Non-Loadbearing Concrete Masonry
Units » [14]. Ces normes les classifient en fonction de la densité du béton, soit en normale,
moyenne ou légère. La limite d’absorption de l’eau est définie par la norme ASTM C90 [21]
en fonction de la classe de densité (poids léger : moins que 105 lb/pi3 , poids moyen : entre
105 et 125 lb/pi3 , poids normal : 125 lb/pi3 ou plus). Des agrégats légers peuvent réduire
le poids des unités de 20 % à 45 % sans incidence sur la résistance des unités.
Les unités non porteuses ne sont pas adaptées aux murs extérieurs soumis à des cycles
de congélation à moins qu’elles soient efficacement protégées contre les intempéries. La
norme ASTM C129 [14] exige que ces unités soient clairement identifiées afin d’empêcher
leur utilisation comme unités porteuses.
Les dimensions des blocs varient de 100mm à 300mm (4po à 12 po) de largeur par
incréments de 50mm (2po), tandis que la longueur (400mm ou 16 po) et la hauteur
(200mm ou 8po) ne varient pas. Un rapport constant existe entre les dimensions des blocs
et celles des briques. En ce sens, un bloc de 200mm× 200mm× 400mm (8× 8× 16po)
équivaut à deux briques en largeur et en longueur ou trois briques en hauteur.
A.2.3 Propriétés physiques et mécaniques de la maçonnerie de
béton
La performance globale de la maçonnerie de béton est grandement influencée par sa
résistance et son absorption. La résistance en compression de la maçonnerie correspond au
rapport de la force maximale de compression à la valeur de sa section transversale nette
déterminée par le test de compression de prismes de maçonnerie ou par la fonction des
éléments de maçonnerie individuels du type de mortier et de coulis [70].
La résistance en compression des unités de béton varie avec le type et la gradation
des agrégats, le rapport eau-ciment et le degré de compaction du béton dans le moule
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[26]. D’une manière générale, la résistance en compression des unités en maçonnerie de
béton varie en raison inverse de la densité des agrégats contrairement à l’absorption. Le
tableau A.2 présente les minimums requis par chacune des normes ASTM concernées. À
titre indicatif, la résistance en compression varie généralement de 9,0MPa à 23,4MPa (de
1300 psi à 3400 psi), mais des unités à haute résistance (environ 27,6MPa ou 4000 psi)
peuvent être obtenues en apportant un soin particulier à la conception du mélange de
béton et au mûrissement des unités moulées [26]. Toujours à titre indicatif, la résistance en
tension, la résistance en flexion et le module d’élasticité des unités de béton correspondent
respectivement à 3−5 %, 7−10 % et 150-600 fois la valeur de la résistance en compression
des unités.
La cure des unités en maçonnerie de béton est différente de celle des unités d’argile. Les
unités en argile doivent être mouillées si leur succion est trop importante contrairement aux
unités en béton qui peuvent être fissurées du fait du retrait causé par les premiers cycles
de mouillage et de séchage [26]. Le coefficient d’expansion thermique de la maçonnerie de
béton est plus grand que celui de la maçonnerie d’argile. La durabilité des unités de béton
aux attaques du milieu, particulièrement le gel et dégel, est déterminée principalement par
une faible porosité et une bonne résistance en compression du béton [124]. Ces éléments
sont favorisés notamment par un faible rapport eau-ciment, un mûrissement adéquat et
un bon réseau de bulles d’air entraînées. Finalement, la caractérisation des unités de
maçonnerie de béton est déterminée par des tests effectués d’après la norme ASTM C140-
12 [12].
Tableau A.2 – Les exigences relatives à la résistance et à l’absorption des blocs
en maçonnerie de béton
Résistance en compression, Absorption d’eau, Max.,
Min ( psi) moy. de 3 unités avec poids du
béton séché au four (lb/pi3)
Surface nette moyenne Classification en fonction du poids
Moy. de Unité Poids léger, Poids moyen, Poids normal,
3 unités individuelle moins que 105 entre 105 et 125 125 ou plus
1900 1700 18 15 13
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Figure A.1 – Unité de maçonnerie en béton.
Annexe B
Caractéristiques mécaniques de la
maçonnerie d’après
CSA S304.1-04 [39]
Tableau B.1 – Résistance spécifique en compression (f ′m) nor-
male au lit de mortier constituant l’articulation des briques
en maçonnerie pleines
Résistance en compression
des unités (aire brute), MPa Mortier type S Mortier type N
90 25,0 21,0
80 23,0 19,0
70 20,0 17,0
55 16,0 14,0
40 13,0 11,0
25 8,8 7,5
15 6,8 6,0
Tableau B.2 – Résistance en compression spécifiée (f ′m), nor-
male au lit de mortier constituant l’articulation des unités de
maçonnerie en béton
Type de mortier S Type de mortier N
f ′m, MPa creux solide ou jointoyé creux solide ou jointoyé
40 ou plus 22,0 17,0 14,0 10,5
30 17,5 13,5 12,0 9,0
20 13,0 10,0 10,0 7,5
15 9,8 7,5 8,0 6,0
10 6,6 5,0 6,0 4,5
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Tableau B.3 – Résistance spécifique en traction due à la flexion, ft
Normal au lit de mortier, MPa Parallèle au lit de mortier, MPa
Type de mortier Type de mortier
Types d’unité S N S N
Brique d’argile solide 0,65 0,50 1,3 1,0
Brique d’argile creuse 0,30 0,20 0,55 0,35
Brique et bloc en béton 0,40 0,30 0,80 0,55
Brique en silicate de calcium 0,30 0,25 0,55 0,45
Bloc et brique jointoyés creux 0,65 0,50 0,85 0,55
Tableau B.4 – Facteurs de correction des résistances carac-
téristiques des prismes en maçonnerie
Facteurs de correction
Unités creuses et semi-solides
Rapport h/l Unités solides
Béton Argile
1.4 − 1,00 0,85
2.0 0,80 1,00 0,85
3.0 0,90 1,00 0,90
4.0 0,95 1,00 0,95
5 à 10 1,00 1,00 1,00
Annexe C
PHOTOS : CONSTRUCTION DU
SPÉCIMEN ET DES PRISMES
Figure C.1 – Cintreuse utilisée pour la confection des étriers.
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Figure C.2 – Confection des étriers.
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Figure C.3 – Armatures coupées pour la confection des étriers.
Figure C.4 – Montage du ferraillage de la fondation.
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Figure C.5 – Bâche de protection en plastique en-dessous de la fondation.
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Figure C.6 – Préparation du ferraillage pour les poutres de fondation.
Figure C.7 – Coffrage de la fondation.
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Figure C.8 – Coulage du béton de la fondation.
Figure C.9 – La fondation en béton armé, goujons et mise en place des armatures verticales.
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Figure C.10 – Bloc creux utilisé pour la construction du mur en maçonnerie.
Figure C.11 – Construction du mur.
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Figure C.12 – Montage pour la construction du mur et mur achevé.
Figure C.13 – Test d’affaissement du coulis.
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Figure C.14 – Étalement du coulis - 1.
Figure C.15 – Mesure de l’affaissement du coulis.
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Figure C.16 – Les prismes de maçonnerie.
Figure C.17 – Appareils pour les tests de compression respectivement sur les cubes de
mortiers et les prismes de coulis.
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